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Oppgaven 
I oppgaven fra SVV ble vi presentert med Nåverdalsbrua, som er ei tospenns samvirkebru på ca 100 
meter. Brua er dimensjonert etter gamle Norsk Standard og dens lastklasser. Vi skal finne den mest 
optimale dekketykkelsen med tanke på skjærkapasitet etter de nye laststandardene som kom med 
Eurocode i 2011. Vi ble presentert med tre mulige løsninger: 
• Øke dekketykkelsen 
• Skjærarmere dekket 
• Spennarmere dekket 
Resultatene vil bli sammenlignet opp mot materialpris. Det skal også produserers tegninger i 
AutoCAD som viser dekketverrsnitt samt armeringsplan.  
Vi ble anbefalt å begrense oppgaven, så vi vil i første omgang kun se på dekket, og eventuelt ta med 
stålbjelkene dersom tiden tillater det. 
Resultatmål 
Det er flere måter å løse oppgaven på med forskjellige løsninger. Målet med oppgaven er å finne den 
optimale løsningen for dekket og dimensjonere dette. Sluttrapporten skal inneholde beregninger og 
tegninger av tverrsnitt med inntegnet armering. 
Effektmål 
Målet med oppgaven er først og fremst å gjennomføre en brudimensjoneringsprosess som er så lik 
som mulig det vi kan møte på i arbeidslivet. Dette skal vi gjøre ved bruk av kunnskapen vi har fått 
gjennom undervisningen, kunnskap vi må tilegne oss underveis i oppgaven samt veiledning av 
ekstern veileder fra SVV og intern veileder. 
Gjennom oppgaven er målet å få innsikt og erfaring i hele dimensjoneringsprosessen. Det vil si 
planleggingsfasen, gjennomføring av dimensjoneringen, produksjon av tegningene og presentasjon 
av det ferdige produktet; selve rapporten.  
Under oppgaven ønsker gruppa også å lære mer om hvordan dataverktøyene STAAD.Pro, AutoCAD 
og Mathcad kan brukes i jobbsammenheng.  
I 
 
Forord  
Det ble tidlig klart at gruppemedlemmene stort sett hadde samme ønske for oppgave; en 
dimensjonerings-oppgave, og da helst en brukonstruksjon. Vi har gjennom studiet blitt presentert 
med flere brukonstruksjoner og har vært på bruinspeksjon på blant annet Skarsundbrua, noe som 
har gitt oss ønske om å lære mer om bruer.   
Statens vegvesen ble kontaktet og vi ble tilsendt tre oppgaver å velge mellom, deriblant bjelkebruen 
Nåverdalsbrua. Denne oppgaven falt i smak for alle gruppedeltakerne, og ble raskt vedtatt til å være 
vår bacheloroppgave våren 2014. Dette vil være avslutningsoppgaven for vårt treårige 
bachelorstudium ved Høgskolen i Sør-Trøndelag. Oppgaven tilsvarer 20 studiepoeng, og ble 
hovedsakelig skrevet fra 17. mars til 26. mai, med noe forarbeid i løpet av foregående høst og vinter. 
Vi ble presentert med oppgaven på Statens vegvesens kontor i Steinkjer i januar. Vår eksterne 
veileder, Arild Christensen, informerte om brua og hvilke problemer det skulle fokuseres på. 
Christensen har etter dette vært til stor hjelp underveis i oppgaven, hvor han alltid har kommet med 
utfyllende svar på det vi har lurt på via mail og møter.  
Fra Høgskolens side har Per Otto Yttervoll vært vår interne veileder. Det er gjennom timene og 
øvingene med han i fagene Byggstatikk 1 og 2 vi har vårt grunnlag i programmene STAAD.Pro og 
Mathcad, to programmer mye brukt i denne oppgaven. Yttervoll har under oppgaven bidratt med sin 
kompetanse på statiske modeller, noe som har vært helt nødvendig for vår STAAD-modell. I tillegg 
har betonglærer Håvard Nedrelid bidratt med rådgivning innen betongoppførsel.   
Gjennom denne bacheloroppgaven har vi alle lært mye om hvordan en dimensjoneringsprosess 
fungerer. Vi har lært mye om programmene STAAD.Pro, Mathcad og AutoCAD, og ikke minst hvordan 
en ferdig rapport skal fremstilles. Vår kunnskap om betong, og hvordan betongen oppfører seg, har 
helt klart økt underveis i oppgaven. Med dette må vi si at målene er oppfylt, og vi er fornøyd med 
hvordan oppgaven har blitt gjennomført.  
 
 
Trondheim, mai 2014 
 
Magnus Kolstad Kristoffer Frengstad  Ole Jakob Dovland Dag Birger Fiksdal 
 
_______________ _______________  _______________ _______________  
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Summary  
The Nåverdalsbridge is a composite bridge designed after the now obsolete “Norsk Standard”. The 
new Eurocodes (implemented in 2011) changed several aspects of bridge designing. Two of the 
changes are increased loads from traffic, and a different formula for calculating shear capacity in 
concrete elements. As a result of these changes, several bridges (like the Nåverdalsbridge) are no 
longer in compliance with regulations with regard to shear capacity in the concrete slab.  
Our assignment, given to us by the Norwegian Public Roads Administration (Statens vegvesen), was 
to look at different options for getting the concrete slab on the Nåverdalsbridge up to code, with 
special focus on shear capacity. Should several viable options be found, we were to weight them up 
against each other and make a recommendation.  
Three scenarios were presented to us from our external supervisor with the NPRA: 
1. Use tension reinforcement in the slab, keeping the slab height at 300 mm 
2. Install shear reinforcement, deciding its placement and amount. Slab height kept at 300 mm 
3. Increase the slab height to 400 mm, and check if the increased height will amount in a 
sufficient increase in shear capacity so that shear reinforcement is not needed. 
A model of the bridge was designed in the FEM-program STAAD.Pro as a single-span composite 
bridge with a concrete slab resting on two longitudinal steel beams. The span is 50 m long and the 
width 9 m.  
The conclusion from the first alternative was that is it possible to achieve adequate shear capacity in 
a 300 mm thick post-stressed concrete slab without shear reinforcement. The chosen method is 
placing the cables as singles, not bundles. This way the potential trouble with regard to the concrete 
cover is avoided.  
As for the second option, our calculations showed that shear reinforcement in a 300 mm tall slab is 
only needed in a section spanning from the ends of the slab and two meters in, longitudinal. In the 
remaining span of the bridge no shear reinforcement is needed.  
The third option (increasing the slab height to 400 mm without utilizing shear reinforcement) proved 
to give inadequate shear capacity. While the increased height provides more shear capacity, it also 
results in a higher self-weight (and thus more shear force). This meant that shear reinforcement 
would still be needed near the ends, and the option was canned. It was deemed a better solution to 
place shear reinforcement in the 300 mm slab rather than the 400 mm slab, even though the amount 
of rebar needed in the latter would be less. 
When deciding which of the two viable options to go for several aspects must be evaluated. Shear 
reinforcement is cheaper than post-tension, however it’s a more complicated and labour-intensive 
task. The ideal solution will vary from project to project, but as for the Nåverdalsbridge we 
recommend post-stressed concrete slabs.  
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1. Innledning 
 
Denne oppgaven tar for seg dimensjonering av betongdekket på Nåverdalsbrua. Broen går over elven 
Orkla på Riksvei 3 i Rennebu kommune, og ble åpnet for trafikk i 2012. Det er en 100 meter lang 
samvirkebro; betongplate over to langsgående stålbjelker. Broen støttes opp av betongsøyler 
midtveis, og ble dimensjonert etter gjeldende standard på den tiden: NS-3473. Siden den gang er 
Eurokodene innført som gjeldende regelverk.  
I Eurokodene benyttes det større laster enn i tidligere Norsk Standard. I tillegg er det en drastisk 
endring i beregning av betongelementers skjærkapasitet. Da man dimensjonerte for skjær etter 
Norsk Standard inkluderte man betongens skjærkapasitet, og la til den armeringen nødvendig for å ta 
opp skjærkreftene. Dette er ikke lengre tillatt ifølge Eurokodene. Dersom skjærkreftene overstiger 
betongens skjærkapasitet og det beregningsmessig er nødvendig med skjærarmering, må 
skjærarmeringen ta opp alt av skjærkrefter. Betongens bidrag til skjærkapasitet neglisjeres.  
Oppgaven vår ble altså å dimensjonere betongdekket så det oppfyller de nye kravene i Eurokodene.  
Vi ble presentert tre mulige forslag for å oppnå dette: 
 Spennarmere dekket 
 Øke dekketykkelsen til 400 mm 
 Skjærarmere dekket, enten hele dekket eller i mest påkjente snitt 
De to første alternativene går ut på å øke betongens skjærkapasitet slik at skjærarmering ikke er 
nødvendig. Betongdekkets skjærkapasitet kan økes ved å øke dybden på tverrsnittet, eller påføre en 
normalkraft (spennarmering). Det tredje alternativet blir å beregne hvor mye skjærarmering som 
trengs om betongen alene ikke kan ta opp kreftene, og hvor den skal plasseres.  
På grunn av tidsbegrensning blir det i denne oppgaven kun sett på dimensjonering av betongdekket. 
Vår eksterne rådgiver anbefalte oss å starte med kun betongdekket, og heller se på samvirket 
mellom dekke og stålbjelker dersom tiden strakk til. Det viste seg ganske raskt at vi med tidsrammen 
vi hadde til rådighet ikke ville rekke å regne på samvirket.  
For å løse oppgaven har vi flittig brukt FEM-programmet STAAD.Pro. I henhold til veileders anbefaling 
ble bruen modellert som en 50 meter lang ettspennsbru, med langsgående bjelker under. Modellen 
har blitt kontrollert ved manuelle teoretiske beregninger og av intern veileder.  
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2. Grunnlag 
Alt av beregninger og antagelser det er gjort i oppgave er med grunnlag av hva som er bestemt og 
definert av Standard Norge gjennom forskjellige Eurokoder, og av Statens vegvesen gjennom 
Håndbøker. 
Eurokodene er et felles europeisk regelverk for dimensjonering av byggverks bærende 
konstruksjoner. De forskjellige Eurokodene har i tillegg egne norske tillegg.  Her tas det hensyn til 
spesielle krav som må oppfylles, eller tilfeller som må tas hensyn til.    
Statens vegvesens egne Håndbøker er veiledningsbøker som brukes internt i SVV ved 
dimensjonering.  
I dimensjoneringsprosessen er det hovedsakelig benyttet Håndbok 185 fra Statens vegvesen og 
Eurokoder for utregninger og antagelser. Sørensens (2013) har blitt mye brukt som støttelitteratur.  
Følgende litteratur har blitt brukt mest, og har vært grunnlaget i dimensjoneringsprosessen: 
 Statens Vegvesen (2011) Bruprosjektering- Eurokodeutgave: Håndbok 185. Norge: Statens 
Vegvesen (HB185) 
 Standard Norge (2008) Eurokode: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner. NS-EN 
1990:2002 + NA:2008. Oslo: Standard Norge. 
 NS-EN 1991-1-1:2002+NA:2008: Laster på konstruksjoner - Del 1-1: Allmenne laster - Tetthet, 
egenvekt og nyttelaster i bygninger (EC1) 
 Standard Norge (2008d) Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner - Del 1-1: 
Allmenne regler og regler for bygninger. NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008. Oslo: Standard 
Norge (EC2) 
 Sørensen, S. I. (2013) Betongkonstruksjoner: Beregning og dimensjonering etter Eurocode 2. 
2. utgave. Trondheim: Tapir  
 
2.1 Betong- og stålegenskaper 
Vi har fått oppgitt av oppdragsgiver at brua skal dimensjoneres med betongkvalitet B45. Etter EC2 
Tabell NA.2.1N settes materialfaktor        for betong og         for stål på grunn av 
vedvarende og forbigående situasjon.          etter NA.3.1.6. Dimensjonerende fasthet     blir 
altså      
     
   
        . 
Etter tabell 3.1 har vi: 
Betongkvalitet B45 
Karakteristisk fasthet           
Dimensjonerende fasthet             
Elastisitetsmodul          
     
Betongstrekkfasthet             
 
  
 3 
 
Til armering brukes stål av kvalitet S500. Dimensjonerende fasthet blir da 
      
    
            
Stålkvalitet S500 
Karakteristisk fasthet         
Dimensjonerende fasthet                
Elastisitetsmodul              
 
2.2 Eksponeringsklasse og overdekning  
Bruer skal ha 100-års levetid, og eksponeringsklasse er gitt av SVV. Krav til minste overdekning gis i 
Tabell NA.4.4N i EC2, tillegg for overside av brudekke hentes fra Tabell 5.4 i HB185 og tillat avvik 
hentet fra HB185 5.3.6.2.3 
 Overside brudekke Underside brudekke 
Eksponeringsklasse XD3, XF4 XD1 
Minste overdekning,         50 50 
Behov for eventuelt fresing av 
dekket senere  
10  0 
Tillat avvik         
Nominell overdekning,      75 65 
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3. Skjærkraft 
 
En hver konstruksjonsdel 
som er utsatt for laster som 
virker i en annen retning 
enn konstruksjonens 
lengderetning, vil bli utsatt 
for. Disse kreftene må tas 
hensyn til når 
konstruksjonsdelen skal 
dimensjoneres. For 
eksempel vil bjelken i figur 
1 bli belastet på opplagrene 
A og B med en skjærkraft 
  
  
 
 på grunn av den 
vertikale lasten  .  
I snittet a-a i figur 1, vil de 
to delene holdes sammen 
av de indre kreftene normalspenning   og skjærspenning  . Disse kreftene vil ha forskjellige verdier 
alt etter hvor i konstruksjonen snittet settes. Som resultantkraft av normalspenningsfordelingen   
fåes snittkreftene aksialkraft  og bøyemoment  (se figur 2), som er et kraftpar i lastplanet. 
Skjærkraften   er resultantkraften av skjærspenningsfordelingen  . 
For å kunne 
dimensjonere bjelken 
må det tas hensyn til 
materialpåkjenningene 
snittkreftene gir. Siden 
denne påkjenningen vil 
variere etter hvor i 
lengderetningen på 
bjelken det 
undersøkes, må det 
finnes snittkreftene , 
  og  for hele 
lengden av bjelken, for 
eksempel med 
skjærkraftdiagrammet i 
figur 1.  
  
Figur 1 Skjærkraftdiagram 
Figur 2 Snitt a-a 
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Nilson m.fl. (2004) forklarer og viser i figur 
3 hvordan kreftene vil virke. Det blir en 
vinkel mellom rissene og bjelkeretningen 
på 45 i nøytralaksen [1], som vil bli 
vinkelen på skjærrisset. Riss oppstår hvis 
hovedtrekkspenningen        , hvor 
          er den karakteristiske 
strekkfastheten for betong. I strekksonen 
[2] vil det i tillegg bli et strekkbidrag som 
vist på figur 3 (d). Dette vil føre til at 
vinkelen mellom bjelkeaksen og risset 
   , som kan ses av figur 3(f). Figur 3(f) 
viser også hvordan trykkspenningene 
endres etter hvor i bjelken snittet settes.  
 
  
Figur 3 Strekk og kompresjon i bjelke, hentet fra Nilson m.fl 
(2004) 
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3.1 Skjærkapasitet 
Beregning av skjærkapasitet gjøres etter kapittel 6.2 i EC2: Prosjektering av betongkonstruksjoner. 
Eurokoden tar for seg både bjelker og plater, og det må kontrolleres for både strekkbrudd og 
trykkbrudd.  
3.1.1 Konstruksjonsdeler uten beregningsmessig behov for skjærarmering 
Skjærstrekkapasitet  
Kapittel 6.2.2 i EC2 tar for seg den dimensjonerende kapasiteten for skjærkraft,      , med den 
empiriske formelen: 
                  (        )
 
                             
Skjærkapasiteten       er altså mest avhengig av den effektive tykkelsen  , spenningen     og 
strekkarmeringen    , da: 
     (karakteristisk trykkfasthet) for et gitt homogent materiale er en konstant 
        
  
  
, hvor               , avhengig av betongtilslag.  
     √
   
 
    . Tar hensyn til høyden av tverrsnittet.  
    
   
   
     . Armeringsforholdet for strekkarmeringen, hvor     er tverrsnittsarealet til 
strekkarmeringen.  
    er minste bredde av tverrsnittet i strekksonen 
                              
     
   
  
       , hvor    er arealet av betongtversnittet.  
            
 
    
 
  
Reduksjon av laster nært opplegg  
Etter EC2 6.2.2(6) tillates det å redusere 
laster dersom lasten påføres på oversiden av 
konstruksjonsdelen og lasten befinner seg i 
en avstand            fra oppleggskant, 
som vist i figur 4 hentet fra EC2. For    
    brukes        . Skjærkrefter innenfor 
dette området reduseres med faktoren 
  
  
  
. 
I EC2 6.2.1 (8) står det at for 
konstruksjonsdeler som belastes 
hovedsakelig med en jevnt fordelt last, kan 
kapasiteten kontrolleres i en avstand   fra 
oppleggskant. Skjærkraften blir derfor lavere på grunn av kortere spennvidde (       ).  
 
Figur 4 Laster i nærheten av opplegg, fra EC2 
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Skjærtrykkapasitet  
Figur 5, hentet fra Sørensen (2013), viser at det parallelt med skrårissene vil oppstå trykkspenninger 
som gir          . Vinkelen mellom rissene og strekkarmeringen er 45. Fra EC 6.2.2 (6) står det 
at den maksimale skjærkraften konstruksjonen kan utsettes for, skjærtrykkapasiteten, er 
                   
hvor         
   
   
  er en fasthetsreduksjonsfaktor for betong opprisset grunnet skjærkraft.  
Vi ender opp med kapasitetskravet 
             
hvor     er teoretisk skjærkraft ved opplegg uten reduksjon 
 
Minimums skjærarmering 
EC2 NA.9.2.2 (5):  
«Minste skjærarmeringsareal       skal ha form av bøyler. Arealet bestemmes av uttrykket 
      
   √   
   
» 
Dette minstekravet for skjærarmeringen skal legges inn i alle bjelker, selv om          . For plater 
gjelder ikke dette, så betongdekket som dimensjoneres i oppgaven trenger ikke oppfylle dette.  
 
  
Figur 5 Trykkfelt mellom skråriss, fra Sørensen (2013) 
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3.1.2 Konstruksjonsdeler med beregningsmessig behov for skjærarmering 
Dersom           må konstruksjonsdelen beregningsmessig skjærarmeres. Dimensjonering av 
dette tilfellet skjer etter fagverksmodellen i EC2 6.2.3.: 
Vinkelen   kommer av verdien på     , som skal ligge mellom 1,0 og 2,5, som tilsvarer 45 og 21,8. 
Unntaket er ved aksialstrekk            . Da må      ligge mellom 1,0 og 1,25 (45 til 38,6). 
For bruer må imidlertid      ikke være større enn 2,0 som tilsvarer 26,5 (HB185 pkt. 5.3.4.2.6) 
Skjærstrekkapasitet  
Når det beregningsmessig er behov for skjærarmering, kreves det at skjærarmeringen tar opp hele 
skjærkraften. Ved skrå skjærarmering finnes skjærkapasiteten av 6.2.3 (4): 
       
   
 
                     
hvor   er vinkelen mellom tverrarmeringen (skjærarmeringen) og bjelkeaksen, mens   er vinkelen 
mellom bjelkeaksen og trykkstavene.     er skjærarmeringens tverrsnittsareal.  
Dersom armeringen er i form av vertikal skjærarmering, gir dette      som gir: 
      
   
 
           
  
Figur 6 Fagverksmodell, fra EC2 
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Skjærtrykkapasitet  
Det må i tillegg til å sjekke strekkapasiteten til armeringen, kontrolleres om trykkstavene har stor nok 
kapasitet. I figur 7 fra Sørensen (2013) kan det sees at høyden   av trykkstaven blir 
   (     
    
    
) 
Sørensen viser videre hvordan trykkspenningen bestemmes til 
   
 
   
 
       
         
,  
og med bruddkriteriet          endes det opp med formelen fra 6.2.3 (4), med      : 
                                 
    
På samme måte som for strekk, vil vinkelen mellom skjærarmering og bjelkeaksen ( ) ved vertikal 
skjærarmering bli til å bli 90. Dette gir formelen fra 6.2.3 (3), med      : 
                            
 
 
  
Figur 7 Fagverksmodell, fra Sørensen (2013) 
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3.2 Armering av betong 
Betong har stor trykkapasitet, men lav strekkapasitet.  Dette betyr at man må kompensere med et 
materiale som har høy strekkstyrke, stål. Stål egner seg godt i kombinasjon med betong fordi de to 
materialene har relativt lik varmeutvidelseskoeffisient;           for betong og            for 
stål (Standard Norge, 2008c).  Dermed får man et komposittmateriale hvor betongen tar opp 
trykkreftene, og armeringsstålet strekkreftene. Armeringsstålet bidrar til å begrense rissvidder, og 
ved normalarmert tverrsnitt vil lengdearmeringen flyte før det oppstår trykkbrudd i betongen. Dette 
gir en duktil oppførsel for konstruksjonsdelen. God forankring mellom betongen og stålet er viktig, 
dette oppnås ved å bruke kamstål (stålstenger med kammer/riller). 
3.2.1 Spennbetong 
Spennbetong er betong som er påført trykkspenninger med hensikt å motvirke ytre laster. Denne 
spenningen påføres armeringen og kan påføres før betongen støpes (føroppspent), eller etter at 
betongen er støpt (etteroppspent) ved hjelp av trekkrør. Føroppspent betong produseres ofte på 
fabrikker, mens etteroppspenning er vanligst ved plasstøpt betong.  
Ut ifra hvordan konstruksjonsdelen er belastet plasseres spennarmeringen slik at den har samme 
form som momentforløpet. Ved jevnt fordelt last plasseres armeringen som en parabel, som vist av 
figur 8 fra Sørensen (2013). På denne måten oppnås trykk i hele konstruksjonsdelen, noe som er 
gunstig for betong.  
Figur 8 Krummet spennarmering og spenninger det gir, fra Sørensen (2013) 
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En av fordelene med spennbetong kontra 
slakkarmert betong er at opprissing og 
rissvidder begrenses. I tillegg fører 
oppbøyningen fra spennarmeringen til en 
redusert total nedbøying.  
En annen måte å legge spennarmeringen, er 
som vist i figur 9. Når armeringen spennes 
opp, vil dette gi trykkrefter i betongen under 
nøytralaksen. Dette fører til oppbøyning. Ved 
lastpåføring vil oppbøyningen bli utliknet av 
nedbøyningen som den påførte lasten 
medfører.  
 
3.2.2 Skjærarmering 
Det finnes flere forskjellige typer 
skjærarmering. Det sees nærmere på noen 
av disse: 
Bøyler 
Bøyler har de siste årene vært den mest brukte 
armeringen for å ta opp skjærkrefter i dekker og bjelker. 
I bjelker er det er vanligst å bruke lukkede bøyler 
ettersom disse har størst torsjonskapasitet. Bøyler 
legges rundt lengdearmeringen med en 
lengdearmerings-stang i hvert hjørne. I bjelker må man 
ha et minimum skjærarmeringsareal i form av bøyler 
(EC2 NA.9.2.2 (5)), men dette er ikke nødvendig i 
dek
ker.   
Gjennomlokkingsarmering 
Gjennomlokkingsarmering brukes i armerte 
betongdekker som gjennomlokkings- og 
skjærarmering. Forsøk gjort av Peikko, viser at 
skjærkapasiteten øker med så mye som 96 %1. 
Fordelen med denne type armering, er at den er 
enkel å plassere. Gjennomlokkingsarmering er 
derimot betydelig mye dyrere enn vanlig 
bøylearmering, og er derfor ikke brukt i like stor 
grad som bøyler.   
                                                          
1
 http://www.peikko.no/product-group-no/g=System+for+gjennomlokkings-+og+skj%C3%A6rarmering  
Figur 9 Prinsippet bak spennbetong 
Figur 10 Skisse av bjelke med bøylearmering 
Figur 11 Gjennomlokkingsarmering. Bilde fra peikko.no 
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4. Laster 
I henhold til pkt. 2.2.1 i HB185 inndeles laster etter type og sannsynligheten for at de opptrer: 
 Permanente laster 
 Variable laster 
 Deformasjonslaster 
 Ulykkeslaster 
Gjeldende regelverk finner man i Eurokode (Standard Norge, 2008a) og tilhørende endringsblad A1 
(Standard Norge, 2010a). Denne oppgaven tar kun for seg permanente og variable laster.  
4.1 Permanente laster 
HB185 pkt. 2.3.11: «Permanente laster er laster som kan anses som konstante innenfor det tidsrom 
som betraktes og omfatter»: 
 Egenlast (konstruksjonens tyngde) 
 Tyngde av permanente installasjoner og utstyr som ikke vil bli fjernet 
 Vanntrykk 
 Jordtrykk 
4.1.1 Egenlast 
Konstruksjonens egenlast er tyngden av alle dens permanente deler. Ifølge pkt. 2.3.2.2 i HB185 skal 
vekten av slitelaget alltid regnes med i tillegg til egenvekten av det prosjekterte tverrsnitt.  
I denne oppgaven blir følgende permanente laster: 
 Betongdekket 
 Slitelag 
 Brurekkverk 
 Kantdrager 
Etter pkt. 5.3.2.1.4 i HB185 settes betongens tyngdetetthet til 25 kN/m3.  
Slitelaget medfører en last på 2.5 kN/m2 ifølge tab. 2.3 i HB185, også oppgitt i oppgaven.  
Figur 12: Minstekrav til belegningsvekter, tabell 2.3 HB185 
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Lasten av brurekkverk og kantdrager ble av SVV oppgitt til å være henholdsvis 0,5 kN/m og 3,1 kN/m 
per side. I modellen er disse to lastene lagt som node-laster langs hver ytterkant. Med en node-
avstand på 0,5 meter betyr dette at halve lasten, 1,8kN, legges i hver node.  
     
 
    
  
 
            
4.1.2 Vanntrykk 
Vanntrykk beregnes ikke i denne oppgaven. Nåverdalsbrua går over en elv, men vanntrykket vil i så 
fall påkjenne søylen, ikke betongdekket som denne oppgaven er begrenset til.  
4.1.3 Jordtrykk 
Jordtrykk beregnes ikke i denne oppgaven.  
4.2 Variable laster 
Variable laster er laster som varierer over tid; de kan forekomme over korte eller lengre perioder, 
men ikke permanent. Pkt. 2.4.1.1 i HB185 klassifiserer de som: 
 Trafikklaster 
 Støt- og fortøyningslaster fra ferje 
 Naturlaster 
 Andre variable laster som: 
o Last fra variabel ballast og utstyr som kan fjernes 
o Laster påført konstruksjonen i midlertidige faser som fabrikasjon, installering, 
spesielle kortvarige operasjoner, fjerning og lignende. 
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4.2.1 Trafikklaster 
(Utregning i vedlegg B.1) 
HB 185 pkt. 3.3 definerer trafikklast som «belastningen i vertikal og horisontal retning på kjørebane, 
skulder, gangbane, sykkelbane og midtdeler fra så vel fotgjengere som de lette og tunge kjøretøyer 
som kan belaste konstruksjonen uten spesielle restriksjoner.» 
For denne broen er kun belasting fra kjøretøyer aktuelle, og i henhold til oppgaveteksten blir kun 
vertikale laster medtatt. 
Vertikale trafikklaster er gitt i Eurokode 1 del 2 (Standard Norge, 2010b), forutsatt at broens lengde 
er < 200 meter (pkt. 4.1.(1)). Nåverdalsbrua er 100 meter lang, så lastmodellene kan brukes.  
Etter Eurokode 1 del 2 (Standard Norge, 2010b) pkt. 4.2.3 skal kjørebanen deles inn i imaginære 
kjørefelt. Antall imaginære kjørefelt bestemmes fra Tabell 4.1 
 
På Nåverdalsbrua er kjørebanens bredde 9 meter, dette gir oss tre kjørefelt à 3 meter.  
Pkt. 4.3.1 definerer de forskjellige lastmodellene. 
a) Lastmodell 1 (LM1): «Konsentrerte og jevnt fordelte laster, dekker de fleste effekter bil- og 
lastebiltrafikken gir. Denne modellen bør brukes for generelle og lokale verifikasjoner.»  
 
b) Lastmodell 2 (LM2): «En singel aksellast påført et spesifikt kontaktområde mellom dekk og 
underlag, dekker de dynamiske effektene normal trafikk har på korte strukturelle opplagre» 
 
c) Lastmodell 3 (LM3): «Ett sett av aksiallaster som representerer spesialkjøretøy (f.eks. 
industriell transport) som kan kjøre på ruter godkjente for unormale laster. Den er ment for 
generelle og lokale verifikasjoner.» 
 
d) Lastmodell 4 (LM4): «Last fra en folkemengde, ment kun for generelle verifikasjoner.» 
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4.2.1.1 Lastmodell 1 
Pkt. 4.3.2 (1) definerer lastmodell 1: 
Lastmodell 1 består av to partielle systemer: 
a) Dobbelakslet konsentrerte laster, hver aksling har følgende vekt: 
       
hvor    er korreksjonsfaktorer 
b) Jevnt fordelte laster som får følgende vekt per kvadratmeter av imaginære kjørebane: 
       
hvor    er korreksjonsfaktorer. 
Korreksjonsfaktorene finnes i NA.4.3.2: 
         
        
        for        
der   er kjørefeltnummeret 
Tabell 4.2 gir de karakteristiske verdiene:  
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Figurene 13 og 14 er hentet fra Eurokode 1 del 2 (Standard Norge, 2010b) og illustrerer 
lastgeometrien: 
 
Pkt. 4.3.2 (6) b) tillater en forenkling av lastberegning dersom spennet er større enn 10 meter. Om så 
er tilfelle kan man benytte én aksling hvor den konsentrerte lasten er lik den totale lasten for et to-
akslet system. Etter NA 4.3.2 (6) skal denne forenklingen kun benyttes dersom det er angitt for det 
enkelte prosjekt, og er ikke benyttet i denne oppgaven.  
Vi får da følgende lastfordeling: 
Plassering Total aksellast          [kN] Jevnt fordelt last          [kN/m
2] 
Kjørebane 1 600 5,4 
Kjørebane 2 400 2,5 
Kjørebane 3 200 2,5 
 
Kontaktflatene har dimensjonene           og aksellasten skal fordeles på to akslinger à to hjul.  
I STAAD.Pro benyttes «Partial plate load» for å modellere lastene, og må konverteres til       .  
Dette gir følgende laster: 
 
     
           
      
  
  
             
     
           
    
  
  
              
     
           
      
  
  
 
 
Figur 15 Aksellaster 
 Figur 13 Lastens plassering i kjørefelt  Figur 14 Lastens geometri 
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4.2.1.2 Lastmodell 2 
Pkt. 4.3.3 definerer lastmodell 2: 
En singelakslet last       hvor           , som kan plasseres hvor som helst på veibanen. 
Kontaktflatene har dimensjonene           . 
NA.4.3.3 setter       . 
 
Figur 16 Lastmodell 2 fra Eurokode 1 del 2 (Standard Norge, 2010b) 
 
Aksellasten fordeles på to hjul, og modelleres i STAAD som Partial plate load med lasten  
      
          
            
 
4.2.1.3 Lastmodell 3 
Lastmodell 3 tar for seg laster fra spesialkjøretøy (anleggsmaskiner etc.), og defineres ut ifra hvert 
enkelt prosjekt. Ses borti ifra i denne oppgaven. 
4.2.1.4 Lastmodell 4 
Lastmodell 4 er laster fra folkemengder. Om relevant skal hele brubanen belastes med en jevnt 
fordelt last på   
  
  
. Nåverdalsbrua er kun for vegtrafikk, så lastmodell 4 beregnes ikke i denne 
oppgaven.  
4.2.2 Støt- og fortøyningslaster 
Ikke aktuelt i denne oppgaven. 
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4.2.3 Naturlaster 
Naturlaster er laster som skyldes naturforhold, og er i pkt. 2.4.1.3 i HB185 klassifisert som: 
 Snø 
 Vind 
 Bølger 
 Strøm 
 Vannstands- og grunnvannsvariasjoner 
 Is 
 Temperatur 
 Jordskjelv 
 Skredlast 
4.2.3.1 Snølast 
Beregnes ikke i denne oppgaven. Snølast opptrer ikke samtidig med trafikklaster på vegbruer (pkt. 
2.5.1 HB185) siden de vil brøytes. Skulle snøbrøyting ikke forekomme vil det ikke være mulig for 
trafikk å ta seg frem, og dermed ingen trafikklast. Siden trafikklasten er langt større enn snølasten vil 
dette tilfellet ikke være noe problem for bruen.  
4.2.3.2 Vindlast 
I møte med SVV ble det informert om at vindlast ikke var nødvendig å regne på. 
4.2.3.3 Temperaturlast 
(Utregning i vedlegg B.2) 
Beregning av termiske påvirkninger skjer etter Eurokode 1 del 1-5: Allmenne laster- Termiske 
påvirkninger (Standard Norge, 2008c).  
På grunn av temperaturendringer vil betongen komprimeres eller ekspanderes, ettersom den 
henholdsvis kjøles ned eller varmes opp.  
Fra Eurokoden: 
 4 Beskrivelse av påvirkning 
(3) Temperaturfordelingen i en enkelt konstruksjonsdel kan deles inn i følgende fire hoveddeler, 
som vist på figur 4.1: 
 
a) jevnt fordelt temperaturandel ∆ TU; 
b) lineært varierende temperaturdifferanse om z-z-aksen Δ TMY; 
c) lineært varierende temperaturdifferanse om y-y-aksen Δ TMZ; 
d) ikke-lineært varierende temperaturdifferanse Δ TE. Dette gir et system med i indre likevekt 
som gir null netto lastvirkning på konstruksjonsdelene. 
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I dette tilfelle er betongkonstruksjon homogen. Tilfelle d) blir altså ikke aktuelt her. 
 
Maksimums – og minimumstemperaturen for området ved Nåverdalsbrua finnes ved å lese av figur 
NA.A1 og figur NA.A2.  
            
Avlest verdi                  
Velger           
 
Den mest ugunstige virkningen av temperaturandeler og temperaturdifferanser bestemmes etter 
6.1.5.  
        (              )                              (6.3) 
eller          (              )                           (6.4) 
Finner verste lastkombinasjoner med 
                         
                          
                
 
Verdiene settes inn i STAAD, som beregner temperaturlasten på modellen. 
Lengdeutvidelsen finnes av formelen  
           
På grunn av oppvarming fås en lengdeutvidelse på 15 mm, og på grunn av nedkjøling en krymping på 
8 mm.  
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4.2.3.4 Andre naturlaster 
Resterende naturlaster er utelatt ettersom de ikke er relevante for oppgaven. 
4.3 Deformasjonslaster 
Ifølge HB185 pkt. 2.6.1.1 er deformasjonslaster «laster som er knyttet til påførte deformasjoner eller 
konstruksjonsmaterialets egenskaper». De kan skyldes: 
 Forspenning av konstruksjonen (spennkrefter) 
 Svinn, kryp og relaksasjon 
 Setninger 
 Deformasjoner som resultat av fabrikasjons-, bygge- eller installasjonsmetode. 
4.3.1 Forspenning 
Fra forspenning fås lastvirkninger sammensatt av: 
 Last som virker direkte på den oppspente konstruksjonsdelen 
 Indirekte tvangskrefter ved forspenning av statisk ubestemte konstruksjoner. 
Ved oppspenning vil den målte jekkraften bli noe redusert. Reduksjonen kan skyldes friksjon, 
deformasjoner i betongen eller at spennstålet glir litt før kilen låser seg under oppspenning. I vårt 
tilfelle beregnes tap for etteroppspente spennkabler, noe som gir låsetap, friksjonstap og elastisk 
deformasjon av betongen. Disse lastvirkningene opptrer kun i scenariet hvor dekket spennarmeres.   
4.3.1.1 Friksjonstap 
Ved etteroppspenning av spennenheter gjennom utsparingsrør vil det oppstå friksjonskrefter som 
motvirker glidning mellom spennstål og røret. Friksjonskreftene skyldes normaltrykk fra spennstålet 
mot utsparingsrøret grunnet kurvatur langs spennenheten. Selv hvor spennarmeringen teoretisk skal 
ligge i en rett linje (som i denne oppgaven) vil utsparingsrøret alltid ha en viss kurvatur fordi det 
monteres fast punktvis. Friksjonen fra denne krumningen avhenger av lengden, og kalles derfor 
lengdeeffekten.  
EC2 tabell 5.1 ga oss friksjonskoeffisienten        for HDPE-kabelkanal uten smøring. 
Krumningen fra av utilsiktet vinkelendring for innvendig spennkabler er i EC2 5.10.5.2(3) satt til å 
være                   . Det er i denne oppgaven valgt den mest konservative verdien og 
satt           . 
Beregningene finnes i vedlegg C.7.1 hvor tapet på grunn av friksjon ble funnet å være 0,57 %. 
4.3.1.2 Låsetap 
Låsetap oppstår ved at spennstålet glir noe før kilen låser seg i den aktive forankringen. Ved bruk av 
kilelåser vil det oppstå noen millimeter glidning av stålet når kraften overføres fra jekken til 
forankringen. Dette kan kompenseres for ved å overoppspenne spennarmeringen slik at ønsket 
spennarmeringskraft gjenstår etter låsetap har forekommet. I denne oppgaven er det sett borti ifra 
låsetap. 
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4.3.1.3 Tap grunnet umiddelbar deformasjon av betongen: 
Under oppspenningen vil jekkraften føre til en deformasjon i betongen fordi den blir utsatt for trykk. 
Dette medfører at spenningen og tøyningen i spennarmeringen minker. 
Beregningene finnes i vedlegg C.7.2, og tapet grunnet umiddelbar deformasjon av betongen er på 
2,39 % 
4.3.2 Svinn, kryp og relaksasjon 
Disse utregningene er kun relevant for scenariet med spennarmering av dekket.  
Det ble benyttet forenklet metode for å beregne tidsavhengige tap. 
Fra EC2 pkt. 5.10.6 f de to forholdene som gir reduserte spenninger: 
1) Tøyningsreduksjon forårsaket av deformasjon av betongen som skyldes kryp og svinn 
under permanente laster. 
2) Spenningsreduksjon i stål på grunn av relaksasjon ved strekk. 
Beregningene for kryp og svinn finnes i vedlegg C.6, hvor endelig kryptall        og total 
svinntøyning blir             
  . 
Relaksasjon er spenningsfallet som vil oppstå når stål utsettes for en konstant tøyning over lang tid. 
Spennstålet vil i denne oppgaven bli stående med store strekktøyninger under hele konstruksjonens 
levetid, dermed må dette tas hensyn til i beregningene.  
Relaksasjonstapet 1000 timer etter oppspenning med en middeltemperatur på 20 °C finnes fra EC2 
pkt. 3.3.2. Det antas klasse 2: Tråd eller tau – lav relaksasjon, og får            
Beregningene finnes i vedlegg C.7.3, og de tidsavhengige tapene er på 10,976 % 
4.3.3 Setninger 
Defineres i HB185 pkt. 2.6.4, og omfatter: 
 Jevne setninger 
 Differensial- og skjervsetninger 
 Skjærdeformasjon i skråninger eller fyllinger med anstrengt stabilitet. 
Setningsberegninger er ikke utført i denne oppgaven.  
 
4.3.4 Deformasjoner som resultat av fabrikasjons-, bygge- eller 
installasjonsmetode 
Det antas at slike deformasjoner ikke oppstår, eller at de blir utbedret innen konstruksjonen er 
ferdigstilt. Følgelig ikke inkludert i denne oppgaven.   
4.4 Ulykkeslaster 
Ulykkeslaster beregnes ikke i denne oppgaven.  
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5. STAAD.Pro modell 
 
5.1 Om STAAD.Pro 
STAAD.Pro (Structural Analysis And Design for Professionals) er et design og analyseprogram utviklet 
av Bentley Systems. Programmet benytter elementmetoden (Finite Element Method) for sine 
analyser. Modellens geometri dannes ved å definere knutepunkter, og deretter konstruksjonsdeler 
(bjelker, staver eller plater) som går mellom disse. Krefter overføres mellom konstruksjonsdelene kun 
der de har felles knutepunkt. Kontakten mellom to konstruksjonsdeler i felles knutepunkt regnes som 
fast innspent, med mindre en frigjøring er definert. Konstruksjonsdelenes stivhetsegenskaper 
defineres (tverrsnitt, arealmomenter, E-modul etc.). Laster beskrives som lastvektorer som virker på 
konstruksjonsdelene eller knutepunkt. Programmet regner først ut forskyvningene i knutepunktene, 
deretter kreftene i hver konstruksjonsdel basert på forskyvningen.  
5.2 Modellen 
Modelleringen av brua bød på større utfordringer enn først 
antatt. Oppdragsgiver foreslo det ble modellerte dekket i 
STAAD som en 50 meter lang ettspenns bru med langsgående 
bjelker. Brua har egentlig en kantdrager på hver side, men 
siden de blir støpt på i etterkant, modelleres kun dekket med 
en last langs sidekantene som representerer kantdragerne. 
Fra konstruksjonstegningene som ble tilsendt fra 
oppdragsgiver ble det bestemt å modellere dekket med en 
bredde på 9 meter. Tverrhelning ble ignorert da det ville gjort 
modellen mye mer kompleks.  
 
Brudekket består av rutenett, eller «mesh» som det heter på fagspråket. Ideelt sett skulle meshen ha 
avstander som går sammen med kjørebanebredden på 3 meter, flensens festepunkt til dekket på 
1,65 meter fra sidekanten og med aksellastene som er på 0,4 meter. Platene i meshen skulle også 
optimalt sett vært små og kvadratiske, men dessverre for oss var det ikke mulig å kombinere alle 
disse kravene uten å komme over STAADs grense på maks 100 plater i hver retning. Det lot seg heller 
ikke gjøre å benytte flere mesh med maks antall plater, da det krevde for mye datakraft fra 
skolepcene. Resultatet ble en mesh på 60 ganger 100 plater. Hver plate ble da på 150 ganger 500 mm 
som ble vurdert tilstrekkelig for denne oppgaven. Dimensjonene på platene gjorde det vanskeligere å 
plassere ut aksellastene da lasten bredte seg ut over flere plater samtidig. Betongdekket modelleres i 
både 300mm og 400mm tykkelse, med              i henhold til pkt. 5.3.2.1.4 i HB185. 
Figur 17 Snittegning av Nåverdalsbrua, gitt av 
arbeidsgiver 
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Figur 18 Bilde av STAAD-modell 
 
På de første modellene som ble laget ble det forsøkt to rader med opplager for å simulere effekten 
fra stålbjelkene. Denne metoden ble byttet ut ettersom STAAD beregner krefter utfra 
forskyvningen/nedbøyningen til nodene og dermed ikke ga tilfredsstillende krefter i platene. 
Bjelkene ble så modellert med tre mesher som representerer toppflens, steg og bunnflens. For å få 
best samvirke mellom bjelkene og dekket er toppflensens kantnoder og senternoder delt med noder 
fra dekket. Dimensjonen til bjelkene var ikke gitt, men utfra tegningene ble passende avstander valgt. 
Toppflensens bredde ble satt til 600 mm som gjorde det mulig å bruke felles noder med 
betongdekket. Steghøyde ble satt til 2 meter og med en tykkelse på 5 cm. Bunnflensens bredde ble 
satt til 0,92 meter og en tykkelse på 7,5 cm som er det samme som toppflensen. 
5.2.1 Soneinndeling 
På grunn av moment- og skjærfordelingen 
er dekket delt inn i tre soner.  
I sone 1 opptrer de største lokale 
skjærkreftene fordi ringvirkningene til 
skjærkraften ikke har plass til full 
utstrekkelse. Lengden på sonen ble valgt ut 
ifra momentdiagrammet til 
konstruksjonen, samt hvor det er behov for 
skjærarmering i alternativ 2. 
Sone 2 er en «overgangssone». Fordi 
forskjellen mellom sone 1 og 3 er såpass 
stor, vil det å dimensjonere for sone 1 over hele sone 1 og 2 resultere i at sone 2 blir kraftig 
overdimensjonert. 
I sone 3 har skjærkreftene god nok plass til full utstrekkelse, dermed vil lokale skjærkrefter være 
tilnærmet konstant over hele sonen etter hvor aksellastene er plassert innenfor sonen.  
 
Figur 19 Skisse av soneinndeling av brua 
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6. Lastkombinasjoner 
En konstruksjon vil utsettes av flere laster, både permanente og de som varierer over tid. Det er 
kritisk å finne den lastkombinasjonen som gir størst påkjenning på konstruksjonen. Fra Eurokode 
(Standard Norge, 2008a) og endringsblad A1 (Standard Norge 2010a) finnes regelverket for hvordan 
lastkombinasjonene skal settes opp. 
6.1 Forklaring på symboler 
γ: Partiellfaktor. Denne faktoren tar hensyn til eventuelle ugunstige avvik fra lastens 
karakteristiske verdi. Laster med større usikkerhet gis høyere partiellfaktor enn laster hvis størrelse 
med stor sannsynlighet vil være nær karakteristisk verdi. For eksempel gis vindlast en stor 
partiellfaktor pga. usikkerhet i dens styrke og plassering, mens permanente laster gis en lavere faktor 
ettersom det er mindre sannsynlig at den karakteristiske lasten overskrides.   
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ψ: Kombinasjonsfaktor. Disse brukes for å opprette lastkombinasjonene. I 
bruddgrensetilstanden opprettes scenarier med forskjellige variable laster som dominerende. I 
bruksgrensetilstanden ut ifra hvor ofte lastene kan antas å opptre.  
 
G: Ugunstige permanente laster. Vekten av alle bærende og ikke-bærende konstruksjonsdeler, 
samt eventuelle maskiner/installasjoner som ikke regnes som flyttbare. Den kan fastsettes med 
forholdsvis stor nøyaktighet, og gis derfor en lavere lastfaktor enn variable laster. 
P: Lastvirkningen fra forspenning.  
Q: Variable laster som vind, temperatur, snø etc. Siden de kan variere i størrelse og plassering 
gis de en større lastfaktor for økt sikkerhet.  
ξ: Reduksjonsfaktor for ugunstige permanente laster G. 
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6.2 Bruddgrensetilstand 
Defineres i pkt. 6.4.3.2 i Eurokode (Standard Norge, 2008a). Lastkombinasjonen som gir størst 
ugunstig verdi blir dimensjonerende for konstruksjonen: 
    {                                  }          
hvor lastkombinasjonen i klammer {} kan uttrykkes som  
∑                               
   
   ∑            
   
 
eller som det minst gunstige av de to uttrykkene nedenfor: 
{
 
 
 
 ∑                                       ∑                    
      
∑                                   ∑             
      
       
 
der     betyr                . 
I 6.10a multipliseres alle laster med sin korresponderende partiell- og kombinasjonsfaktor. Slik finnes 
den verste lastkombinasjonen. 
I 6.10b reduseres ugunstige permanente laster, og de ulike variable lastene prøves som dominerende 
last. Den variable lasten som gir «verst» resultat blir dominerende og multipliseres kun med 
partiellfaktor, de resterende med partiell- og kombinasjonsfaktor.  
Dermed fås følgende lastkombinasjoner: 
Lastkombinasjon 1 (6.10a) {
                 
                
                   
             
 
Lastkombinasjon 2 (6.10b): {
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6.3 Bruksgrensetilstand 
I bruksgrensetilstanden kontrollers konstruksjonens forskyvninger, nedbøying og riss. Lastene gis 
ingen partiellfaktorer, men kombinasjonsfaktorer benyttes for å skille mellom hvor ofte lastene kan 
forventes å virke på konstruksjonen.  
Fra Endringsblad A1 (Standard Norge 2010a) tabell NA.A2.6 finnes det en ekstra lastkombinasjon for 
bruer: sjeldent forekommende. NA.A2.2.2 (1) sier at denne lastkombinasjonen «benyttes for visse 
kontroller i bruksgrensetilstand der dette er angitt for det enkelte prosjekt». Det er i denne oppgaven 
valgt å se bort ifra denne lastkombinasjonen. 
De tre resterende lastkombinasjoner defineres i pkt. 6.5.3 i Eurokode (Standard Norge 2008a): 
a) Karakteristisk kombinasjon: 
    {                    }         
der kombinasjonen av lastene i klammer {} kan uttrykkes som: 
∑                      ∑        
      
 
 
b) Ofte forekommende kombinasjon: 
    {                        }         
der kombinasjonen av lastene i klammer {} kan uttrykkes som: 
∑                          ∑        
      
 
 
c) Tilnærmet permanent kombinasjon: 
    {               }         
der kombinasjonen av lastene i klammer {} kan uttrykkes som: 
∑           ∑        
      
 
der     betyr                 
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Dette gir oss tre nye lastkombinasjoner: 
Lastkombinasjon 3 (karakteristisk last) {
               
             
                  
 
Lastkombinasjon 4 (ofte forekommende laster) {
               
             
            
 
Lastkombinasjon 5 (tilnærmet permanente laster) {
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7. Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
I bruksgrensetilstanden foretar man bl.a. følgende kontroller: 
- Spenningsbegrensning 
- Rissviddebegrensning 
- Nedbøyingsbegrensing 
 
Kravene er satt for å forsikre at konstruksjonens funksjonsdyktighet og bestandighet ivaretas under 
normalt bruk.  
7.1 Spenningsbegrensning 
Fra EC1 pkt. 7.1(2): Tverrsnittene kan forutsettes å være uopprissede dersom  
         
           
Ifølge EC2-2 pkt. 7.2(102) og EC2 pkt. 7.2(2) kan riss i lengderetning oppstå dersom spenningsnivået 
for den karakteristiske lastkombinasjonen overskrider en kritisk verdi. Dersom andre tiltak ikke kan 
implementeres, som for eksempel en økning av armeringens overdekning i trykksonen eller 
omslutning av trykksonen ved bruk av tverrarmering, bør trykkspenningen begrenses til en verdi 
      i områder utsatt for miljø tilsvarende eksponeringsklassene XD, XF og XS. Nåverdalsbrua ble av 
oppdragsgiver oppgitt å være XD3 og XF4 i overkant brudekke, og XD1 i underkant brudekke.  
I Norge settes faktoren       , men kan økes til      dersom det brukes omsluttende 
tverrarmering (EC2-2 NA.7.2(102)). 
I Nåverdalsbrua er det benyttet betongkvalitet B45, hvilket betyr at trykkspenningen i den 
karakteristiske lastkombinasjonen begrenses til 
          
             
         
Ifølge pkt. 7.2(3) i EC2 kan det antas lineær kryptøyning dersom spenningen i betongen under 
tilnærmet permanente laster er mindre enn      . Overskrides denne spenningen bør det antas ikke-
lineær kryptøyning. Fra NA.7.2(2) i EC2 er        . 
Betongens kryptøyning under tilnærmede permanente laster kan altså antas å være lineær dersom: 
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Fra C.1 vises det at strekkspenningene i den karakteristiske lastkombinasjonen overskrider kravet. 
             
                 
Dette betyr at det må regnes med opprisset tverrsnitt. Nøyaktig hvor mye spenningene overgår 
kapasiteten er i for seg ikke så interessant; det eneste som betyr noe er om kapasiteten overskrides 
eller ei. I det kapasiteten overskrides vil det oppstå riss og betongens strekkfasthet settes til null. Det 
vil si at alt av strekkspenninger må tas opp av armeringen.  
Beregningene viser at det ikke vil oppstå riss fra trykkspenninger. 
7.2 Rissviddebegrensning 
Opprissing er svært vanlig i armerte betongkonstruksjoner utsatt for bøying, skjær, torsjon eller 
strekk. Betongens lave strekkapasitet kan overskrides før kreftene overføres til armeringen, noe som 
resulterer i rissdannelse. Disse rissene må begrenses slik at konstruksjonens funksjon og 
bestandighet ivaretas. Store riss vil medføre at armeringen blir eksponert for elementene, og dermed 
utsettes for korrosjon. For brukonstruksjoner er rissviddebegrensning ekstra viktig, ettersom 
tilstedeværelsen av klorider som veisalt vil være svært destruktivt for armeringen. Det kan heller ikke 
tillates at rissene gir konstruksjonen et uakseptabelt utseende.  
HB185 pkt. 5.3.4.3.3 anbefaler at rissvidder bør beregnes etter EC2 pkt. 7.3.4, som sier følgende:  
(1) Rissvidden   kan beregnes ut fra følgende uttrykk: 
 
                  
      er største rissavstand, gitt ved: 
                
 
      
 
    er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen, inkludert virkningen av 
påførte deformasjoner der det tas hensyn til virkningene av stivhetsøkning fra betong 
mellom rissene. Det er kun tillegget i strekktøyning ut over null-tøyningstilstanden for 
betongen i samme nivå som tas i betraktning.  
    er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
(2)         kan beregnes ut fra følgende uttrykk: 
         
     
       
      
(          )
  
    
  
  
 
   er spenningen i strekkarmering under forutsetning av et opprisset tverrsnitt. 
   er forholdet 
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       er 
    
   
 
      
 hvor   
 er arealet av før- eller etteroppspente kabler innenfor       , som er det 
effektive arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen eller spennkablene med en 
høyde       der       er den minste av verdiene  
        , 
     
 
 eller 
 
 
. 
   er √  
  
  
 , hvor   er største stangdiamenter for armeringsstål, og   er ekvivalent 
diameter av spennkabel. 
   er en faktor som avhenger av lastens varighet:  
         for kortvarig belastning        for langvarig belastning 
Grenseverdien for rissvidde,    , er gitt i tabell NA.7.1N i EC2:  
 
Faktoren    tar hensyn til virkningen av større overdekning enn kravet til         og bestemmes av 
uttrykket: 
   
    
       
     
På grunn av behov for eventuell fresing av dekket er det ulik nominell overdekning      på 
brudekkets over- og underside: 
     
  
  
                        
  
  
     
Figur 20:Grenseverdier for wmax tabell NA.7.1 EC2 
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Maksverdi        blir altså gjeldene i både over- og underkant av brudekket.  
Dette gir oss maksimal tillatt rissvidde    : 
            
              
            
Som figur 20 viser, skal det benyttes forskjellige lastkombinasjoner ut ifra betongens 
eksponeringsklasse. På Nåverdalsbrua er overkant brudekke gitt klasse XD3 og underkant brudekke 
XD1.  Dette betyr at det skal benyttes henholdsvis lastkombinasjon ofte forekommende og tilnærmet 
permanent for over-/underkant. 
Fra beregninger vist i vedlegg E.1 og D.1 finnes følgende rissvidder: 
 300 mm skjærarmert 400 mm 
Sone 1, over støtte                
Sone 1, felt                
Sone 2, over støtte        - 
Sone 2, felt        - 
Sone 3, over støtte        - 
Sone 3, felt        - 
 
Rissvidder er altså innenfor kravene i alle soner av brua. 
I sone 2 over støtte (300 mm) ble armeringen basert på moment beregnet til        , men dette ga 
for store rissvidder. Ved å sette senteravstanden til 190 mm ble rissvidder beregnet til 0,38 mm. 
Det mistenkes at det i tilfellet "400 mm uten skjærarmering" ikke vil være tilstrekkelig med 
skjærkapasitet. Dersom dette er tilfelle, vil det være lite hensiktsmessig å ha en dekketykkelse på 
400mm med skjærarmering kontra 300 mm med skjærarmering. Det vil derfor sjekkes om 
dekketykkelse på 400mm gir tilstrekkelig med skjærkapasitet før videre beregninger gjøres. 
7.3 Nedbøyingsbegrensing 
Nåverdalsbrua er en samvirkebru, hvilket betyr at stålbjelkene betongdekket hviler på må medtas i 
nedbøyingsberegninger. Stålbjelkene er ikke dimensjonert i denne oppgaven, følgelig utgår 
nedbøyingskontroll. 
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8. Dimensjonering i bruddgrensetilstand 
 
I bruddgrensetilstanden beregnes konstruksjonens kapasitet. Denne kapasiteten bestemmes ut ifra 
risikoen for at konstruksjonen opplever store uelastiske forskyvninger eller tøyninger som følge av at 
elementer går i brudd/flytning.  
Kontroller utført i bruddgrensetilstand i denne oppgaven er  
 Momentkapasitet 
 Skjærkapasitet 
8.1 Momentkapasitet 
Momentkapasiteten utføres i henhold til EC2. Følgende forutsetninger fra pkt. 6.1(2)P gjøres: 
 Plane tverrsnitt forblir plane; 
 Tøyningen i armering eller spennkabler med heft, uavhengig om de er i strekk eller trykk, er 
den samme som for betongen omkring; 
 Det ses bort fra betongens strekkfasthet; 
 Spenningen i betongen under trykk er utledet fra dimensjonerende 
spenningstøyingssammenheng gitt i 3.1.7 EC2; 
 Spenningen i armeringsstål og spennstål er utledet fra de dimensjonerende kurvene i 3.2.8 
(figur 3.8) og 3.3 (figur 3.10) i EC2; 
 Den initielle tøyningen i spennkablene legges til grunn ved bestemmelsen av spenningene i 
spennkablene. 
Beregninger for momentkapasitet er utført for alternativ 1 og 3 (spennarmering og skjærarmering), 
og er vist i henholdsvis i vedlegg C.3 og E.3. For alternativ 2, øke dekketykkelsen til 400mm, ble 
videre dimensjonering skrinlagt da det ble oppdaget at det ikke ville oppfylle kravene til 
skjærkapasitet. 
Resultater er fremlagt i kapittel 9. 
8.2 Skjærkapasitet 
Beregninger for skjærkapasitet er utført i henhold til kapittel 6.2 i EC2. 
Det er i denne oppgaven regnet på tre forskjellige scenarier, og det henvises til deres respektive 
vedlegg for beregninger på skjærkapasitet.  
Alternativ 1, spennarmering, finnes i vedlegg C.5. 
Alternativ 2, øke dekketykkelsen til 400 mm, finnes i vedlegg D.3. 
Alternativ 3, skjærarmering av 300 mm dekke, finnes i vedlegg E.4 til E.7. 
Det ble oppnådd tilfredsstillende skjærkapasitet ved både spennarmering og skjærarmering 
(alternativ 1 og 3), men ikke ved å øke dekketykkelsen til 400 mm. Resultatene er fremlagt i kapittel 
9. 
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9. Resultater 
I oppgaven er det sett på tre forskjellige dimensjoneringsalternativ. Målet er å finne den beste 
løsningen for prosjektering av dekket. AutoCAD-tegninger med armering er vedlagt i vedlegg G. Det 
er vurdert tre alternativer til løsning: Bruke spennarmering, øke dekketykkelsen til 400mm og 
skjærarmere kritiske soner av dekket. 
9.1 Alternativ 1:Spennarmering 
Med utgangspunkt i et dekke 
på 300 mm skal det 
undersøkes om bruk av 
spennarmering gir tilstrekkelig 
skjærkapasitet slik at 
skjærarmering ikke er 
nødvendig. Ved oppspenning 
vil    - bidraget i 
skjærkapasitetsformelen øke, 
noe som gir økt kapasitet. 
Spennarmeringen vil bli lagt 
som single tau, mye på grunn 
kravene til overdekning. 
Kravene til overdekning gjør at det gjenstående tverrsnittet hvor spennarmeringen skal legges blir 
såpass lite at det kan bli vanskelig å legge spennarmering i bunter.  
Beregninger vises i Vedlegg C. 
Det er valgt spenntau 15.7mm hvilket gir et areal per tau: 
       
   
   ⁄ . 
Ni tau legges per meter, noe som gir et totalt spennarmeringsareal per meter: 
               
 . 
Tekniske spesifikasjoner (Spennteknikk, 2011) 
0,1 % flytegrense:                 
Dimensjonerende flytegrense:     
     
  
           
Karakteristisk strekkfasthet:              
Elastisitetsmodul:            
  
Figur 21:Skisse i Tekla av dekke med spennarmering 
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9.1.1 Slakkarmering i lengderetning 
Momentkapasiteten i lengderetning ble beregnet til å være             . Denne kapasiteten 
er god nok for alle snitt i brua, altså er det kun behov for strekkarmering. HB185 krever derimot at 
det alltid skal brukes dobbeltarmering (armering både i topp og bunn), følgelig ble 
minimumsarmering valgt for trykksiden. 
 Sone 1 Sone 2 Sone 3 
Strekk                         
Trykk         
 
Utregning vises i vedlegg C.4 
9.1.2 Slakkarmering i tverretning 
Etter formler fra kapittel 7 i Sørensen (2013) ble momentkapasitet for kun spennarmert betong 
beregnet til å være             . Utregning vises i vedlegg C.3. Momentkapasiteten 
overskrides i sone 1, dermed kreves tilleggsarmering i både over- og underkant. I sone 2 og 3 legges 
det minimumsarmering. 
 Sone 1 Sone 2 Sone 3 
Over og underkant                 
 
Utregning vises i vedlegg C.4 
9.1.3 Skjærkapasitetskontroll 
Høyeste opptredende skjærkraft for 300mm dekketykkelse ble funnet til å være              , 
inkluderer reduksjon iht. EC2 pkt. 6.2.1(4). Betongens skjærkapasitet ble beregnet til å være 
            . Utregning vises i vedlegg C.5. 
Altså er        , hvilket betyr at betongens skjærkapasitet er høy nok og skjærarmering er ikke 
nødvendig. 
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9.2 Alternativ 2:Øke dekketykkelsen til 400 mm 
Øking av dekketykkelsen gir økt kapasitet for skjærkraft. Dette sees av formelen for betongens 
skjærkapasitet: 
                              [      (        )
 
       ]     
En økning av tykkelsen vil føre til økt   (effektiv dybde til armering), som direkte gir økning av 
skjærkapasiteten. På den andre siden vil økt tykkelse også føre til økt egenlast. Økt egenlast vil 
følgelig gi økte skjærkrefter i dekket, noe som gjør det vanskelig å oppnå tilstrekkelig kapasitet på en 
praktisk måte.   
Beregninger vises i vedlegg D. 
Det viste seg at økningen i skjærkapasitet ikke var nok til å kompensere for kreftene fra den økte 
egenlasten. Ved 400 mm dekketykkelse overskred skjærkreftene betongens skjærkapasitet i 
tverretning. 
                               
Å øke dekketykkelsen til 400 mm vil altså ikke være tilstrekkelig for å oppfylle kravene. Da det hadde 
vært mulig å skjærarmere dekket på 400 mm, ble 300 mm med skjærarmering ansett som en bedre 
løsning. 
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9.3 Alternativ 3: Skjærarmering 
Dersom skjærkraften           skal hele skjærkraften tas opp av armeringen. Det regnes altså som 
at betongen i dette tilfellet ikke har noe skjærkapasitet, noe som er meget konservativt. 
Skjærarmering vil være aktuelt rundt opplagrene hvor de største skjærkreftene opptrer. I området 
rundt midt i spennet vil skjærkreftene være såpass små (se diagram på figur 1) at dekket har stor nok 
kapasitet til å ta opp disse. Det trengs altså sannsynligvis ikke skjærarmering i dette området. Det 
finnes mange måter å skjærarmere på, men det vil i denne oppgaven sees kun på skjærarmering i 
form av bøyler ettersom det er Statens vegvesens foretrukne løsning. 
9.3.1 Slakkarmering: 
På grunn av flere sone-
inndelinger og mye repetitive 
formler er det valgt å gjøre 
beregningene for 
slakkarmering på Excel. 
Resultatene finnes i vedlegg 
E.3.1. For hele konstruksjonen 
er       . Dette betyr at 
det kun er behov for armering 
på strekksiden, men som 
nevnt tidligere krever 
Håndbok 185 at alle tverrsnitt skal være dobbeltarmert. Det er derfor valgt å legge lik armering i 
over- og underkant i lengderetning, mens i tverretning er det lagt minimumsarmering i over- og 
underkant med tilleggsarmering i strekksonen. Tilleggsarmeringen har en forankringslengde på 10Ø 
og vil bli plassert på linje med minimumsarmeringen.  
Denne løsningen ble valgt fordi det oppstod problemer med å oppnå flyt i armeringsjernet på 
strekksiden dersom det ble brukt et kontinuerlig jern dimensjonert etter maksverdien i trykk- eller 
strekksonen.  Årsaken er at det er relativt lavt tverrsnitt hvor det stilles meget strenge krav til 
overdekning, og at maks moment gir strekk på oversiden (over støtte). Dette momentet over støtter 
gjør det nødvendig med et større armeringsareal i overkant enn underkant.  
Som vist i vedlegg E.4 oppnås det flyt i armeringen med oppsettet som ble valgt, men det er et 
komplisert oppsett som vil være tidkrevende (og dermed dyrt) å legge.  
  
Figur 22 Plassering av slakkarmering 
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9.3.2 Skjærarmering: 
I sone 1 er det behov for skjærarmering, se vedlegg E.5.1.  Det er derimot 
god nok kapasitet i sone 2 og 3, det vil si at skjærarmering kun er nødvendig 
i sone 1. 
Utsnittet av STAAD.Pro-modellen til høyre viser skjærspenningene nær 
enden av spenn. Behov for skjærarmering melder seg der fargene avviker fra 
det dominerende mørke lilla. Det er altså en relativt liten del av sone 1 som 
trenger skjærarmering, men det er lite ønskelig å inndele i flere soner og 
gjøre bindingen av armeringen enda mer komplisert. Det vil si at en god del 
av sone 1 er overdimensjonert, men det er også derfor sone 1 er så kort i 
utstrekning.   
Selv om kravet for minste diameter på skjærarmering er på Ø12, ble det 
informert av veileder at dette er strengt og det kunne brukes Ø10 dersom 
dimensjoneringen tillot det. Skjærarmeringen som blir lagt er bøyler 
         i tverretning og      i lengderetning.   
Figur 23 Skjærspenninger 
i dekket 
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10. Mengdeberegning: 
Det er gjort overslagsberegning på alternativ 1 og 3, da det er kun disse alternativene som er 
relevante. Det er ikke lagt inn buffer for avvik etc. Det er lagt inn               for hver skjøt i 
lengderetning, med antagelsen at et gjennomsnitts armeringsjern er 12meter langt. Disse 
beregningene er lagt direkte inn i mengdeberegningen. Det antas at det i tverretning ikke er behov 
for omfarsskjøter. 
Kostnadene ble oppgitt av ekstern veileder. 
10.1 Alternativ 1: 300 mm spennarmert  
Betong 
    h [m] b [m] l [m] V [m3] 
    0,3 9 50 135 
    
         
Navn # Ø 
Bøyemål 
Kapplengde 
Total 
lengde Vekt (kg) a b c 
P01 18 12 8870     8870 159,7 140,8 
P02 368 12 8870     8870 3264,2 2879,5 
P03 36 12 51667     LM 1860,0 1640,8 
P04 64 12 2135     2135 136,6 120,5 
P05 53 16 3480     3400 180,2 282,6 
P06 64 16 41600     LM 2662,4 4175,4 
         Spennarmering 
Antall tau per 
meter L [m] 
Lengde per 
tau [m] 
Tverrsnitts areal 
[mm2] Fp01k mMN 
9 50 9 150 1636 993,87 
         Priser 
Betong               Sum 
Volum Kr/m3               
135 2300             310 500 
Slakkarmering               
Vekt [Tonn] Kr/tonn           
9,240 18 000         166 315 
Spennarmering               
mMN kr/mMN             
993,87 250           248468 
Total               725 282 
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10.2 Alternativ 3: 300 mm skjærarmert 
  
  Betong 
    h [m] b [m] l [m] V [m3] 
    0,3 9 50 135 
    
         
Navn # Ø 
Bøyemål 
Kapplengde 
Total 
lengde Vekt a b c 
P01 400 12 8870     8870 3548,0 3129,9 
P02 52 25 2800       145,6 557,5 
P03 24 25 4400       105,6 404,3 
P04 64 20 2750       176,0 431,3 
P05 24 25 4400       105,6 404,3 
P06 400 20 2750       1100,0 2695,5 
P07 200 20 4300       860,0 2107,4 
P08 120 14 2145     2135 257,4 309,1 
P09 138 16 3480     3400 480,2 753,2 
P10 162 16 41600     LM 6739,2 10569,0 
P11 210 10 150 96 96 540 113,4 69,5 
         Priser 
Betong Sum 
Volum Kr/m3     
135 2300         310 500 
Armering   
Vekt [Tonn] Kr/tonn     
21,431 18000   385 755 
Total       696 255 
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11. Konklusjon 
Som vist i tabellene i kapittel 10, så er det lite som skiller de to alternativene i pris, men i 
arbeidsmengde vil forskjellene være større. Å slakkarmere den spennarmerte løsningen vil være 
forholdsvis lett ettersom den har en relativt enkel og symmetrisk armeringsplan, men det medfører 
en del arbeid å få satt opp og strammet spennarmeringen. 
Den skjærarmerte løsningen har en langt mer komplisert armeringsplan enn den spennarmerte 
løsningen, hvilket øker tidsforbruket og potensiale for feil under utførelse. Skjærbøylene blir også 
vanskelig å plassere ettersom tverrsnittet er nokså lavt. 
Basert på dette kan det konkluderes med at selv om spennarmerings løsningen er noe dyrere i 
materialpris, vil pengene mest sannsynlig bli innspart i form av redusert arbeidstid ved legging av 
armering. Dermed anbefaler vi alternativ 1 300 mm spennarmert. 
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12. Fiber; fremtidens armering? 
FoU kapittel  
 
Et av de største forskningsfeltene innen betongteknologi i dag er bruk av fiberarmering. Det forskes 
både for å øke vår forståelse av effekten fibertilsetning i betong gir, samt utvikling av matematiske 
modeller og retningslinjer for bruk av fiberarmering.  
I Norge er COIN, Concrete Innovation Centre, det ledende forskningsmiljøet. COIN er et konsortium 
bestående av SINTEF, NTNU og flere betongorienterte organisasjoner og selskaper, deriblant Statens 
vegvesen. På sin webside www.coinweb.no publiserer de blant annet forskningsrapporter, state-of-
the-art rapporter og forslag til retningslinjer. Hvor annet ikke er spesifisert er dette kapittelet basert 
på deres publikasjoner, primært «Forslag til retningslinjer for dimensjonering, utførelse og kontroll av 
fiberarmerte betongkonstruksjoner, COIN Project report 29 – 2011». 
Konseptet fiberarmering bygger på er ikke noe nytt; i oldtiden ble strå og hestehår brukt i datidenes 
mørtel og tegl. På 1900-tallet ble asbestfibre brukt, men denne praksisen ble avsluttet da de store 
helsefarene med asbest ble oppdaget. I dag benyttes primært to typer fibre; stål- og 
polypropylenfibre.  
Stålfibre har fordelen med stor strekkstyrke og høy E-modul, men av økonomiske årsaker produseres 
de kun i større dimensjoner enn plastfibre. På grunn av sin rue overflate gir stålfibre bedre heft 
mellom fiber og sementpasta enn de glatte plastfibrene. Blir de eksponert for elementene vil de 
utsettes for korrosjon, men siden de er små i størrelsen vil det som regel medføre en marginal 
volumutvidelse som ikke gir rustsprengning av betongen.  
 
Polypropylenfibre, eller plastfibre, er billigere enn stålfibre og kan produseres i mindre størrelse. De 
er ikke utsatt for korrosjon eller andre kjemiske angrep, og påfører pumpeutstyret mindre slitasje 
enn stålfibre. De har et lavt smeltepunkt, hvilket betyr at betong armert med plastfibre kan få en 
drastisk reduksjon i kapasitet ved brann. På grunn av plastfibrenes glatte overflate kan det være 
vanskelig å oppnå like god heft som ved stålfibre. De har også en lavere strekkfasthet enn stålfibre, 
og det er dermed en øvre grense for betongkvalitet ved bruk av plastfibre. E-modulen til matriksen 
må være lavere enn fibrenes for å sikre effektiv overførsel av strekkrefter. Om det motsatte er tilfelle 
vil fibrene rett og slett rives i stykker før de kan ta opp strekkrefter. 
 
Figur 24:Vanlige fiberformer, hentet fra COIN Project report 29 
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Figur 3: Duktil oppførsel i fiberamert betong. P.K 
Metha og P.J.M. Monteiro, Concrete: 
Microstructure, Properties and Materials, Third 
Edition, fourth reprint 2011 
Fiberarmering har hittil blitt mest brukt som et supplement til tradisjonell armering for å redusere 
opprissing av betong som følge av svinn i lastbærende konstruksjoner. I ikke-lastbærende 
konstruksjoner, som ikke-bærende vegger eller sprøytebetong i tunneler, har fiberarmering vært 
brukt i stedet for tradisjonell armering for å oppfylle kravene til minimumsarmering. I tillegg 
reduserer fibrene betong-matriksens permeabilitet, hvilket minsker vannutskillelsen i fersk betong 
(blødning). 
Som nevnt har fiberarmering hittil vært mest brukt for å redusere opprissing av betongen, som 
oppstår når strekkreftene overstiger betongens strekkapasitet. I tradisjonelt armert betong vil det 
som regel oppstå større riss i betongen før strekkreftene tas opp av armeringsjernet. I fiberarmert 
betong vil fibrene ta opp strekkreftene på et langt tidligere stadium, gjerne før synlige riss oppstår.  
 
 
 
 
 
Dette forbedrer ikke bare estetikken til betongen, men forhindrer også at indre armering blir utsatt 
for korrosjon.  I tillegg øker det duktiliteten til betongen, som figuren nedenfor viser. 
Det er viktig å påpeke at denne økningen i 
duktilitet er sammenlignet med betong uten 
noen form for armering. Sammenlignet med 
tradisjonell armering vil et betongtverrsnitt 
utelukkende armert med fiberarmering ha 
betydelig dårligere duktilitet. Av denne grunn 
forutsetter COIN i sin Project report 29 at alle 
konstruksjonsdeler i pålitelighetsklasse 2 eller 
høyere har tradisjonell stangarmering for å ta 
opp strekkreftene fra moment og 
aksialkrefter. 
En annen fordel med fiberarmering er at det 
minsker arbeidsbyrden ved armering. Å legge 
tradisjonell armering er en svært tidkrevende, 
tung og potensiell farefull jobb. I kompliserte konstruksjoner kan det også være utfordrende for 
jernbinderne å komme til alle steder.  Det kan altså være økonomisk gunstig å erstatte deler av 
tradisjonell armering med fiberarmering, til tross for økt betongpris.  
Fiberarmert betong er altså ikke noe nytt i ikke-bærende konstruksjoner, men det utvikles i dag 
metoder hvor fiberarmering i økt grad kan erstatte tradisjonell armering med tanke på både 
skjærkrefter og strekk. COIN har blant annet ambisjoner om å fremstille betong med 15 MPa 
strekkfasthet, i tillegg har det kommet store fremskritt innen øking av skjærkapasitet.  
Figur 25:Rissutvikling med fiberarmering til venstre, tradisjonell armering til høyre. 
Hentet fra www.betongost.no 
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I 2013 lyktes Spennteknikk mfl. å belaste et 220m2 stort fiberarmert platedekke med       vann2. 
Når bruddet endelig kom var det et resultat av momentet midt i spenn, ikke skjærbrudd over søyler 
som forventet. Det var også et duktilt brudd, hvor nedbøyingen passerte 50mm før sammenbrudd. 
Dekket var spennarmert, men ellers var alt av skjærarmering, armeringsnett og armering over søyler 
erstattet med stålfiberarmering. Dette fullskala-eksperimentet viste at det kan være mulig å delvis 
erstatte tradisjonell armering med fiberarmering også i betongelement utsatt for stor last.  
COIN Project report 29 påpeker at denne økningen i skjærkraft kun er dokumentert ved bruk av 
stålfibre, ikke plast. 
 I motsetning til tradisjonell armering hvor man har full oversikt og kontroll over dens plassering vil 
fiberarmering spre seg mer på måfå i betongen. Det er derfor nødvendig å utvikle prosedyrer som 
sikrer en jevn fordeling av fibre, samt metoder for å kontrollere tingenes tilstand. Spesielt viktig er 
det at fibrene spres jevnt i betongen. For å oppnå dette må støpingen utføres slik at obstruksjoner 
som rør og stangarmering etc. ikke forårsaker opphoping av fibre, og dermed svakhet på den andre 
siden. Problemstillingen er illustrert i figuren nedenfor.  
 
 
 
 
 
 
Et annet usikkerhetsmoment er fiberorienteringen. Ved vibrering har fibrene en tendens til å 
orientere seg vertikalt, noe som kan påvirke spredningen. En løsning på dette er å bruke 
selvkomprimerende betong, SKB. Da er det viktig å oppnå en jevn tilslagsgradering uten 
partikkelsprang. I sin bok Fiber-Reinforced Cements and Concretes illustrerer Colin D Johnston 
innflytelsen tilslagets størrelse har på fiberfordelingen:  
 
 
 
 
 
 
 
                                                          
2
 http://www.tu.no/bygg/2013/05/27/forskalingen-ga-fra-seg-et-langt-pinefullt-skrik  
Figur 27:Innflytelse av tilslags størrelse på fiberfordelingen, Johnston 1996 
Figur 26: Obstruksjon forårsaker opphoping av fibre på ene siden, få fibre på andre. Fra COIN Project 
Report 29 
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Det er altså nødvendig å utarbeide et detaljert regelverk for dimensjonering, utførelse og kontroll. I 
et foredrag3 ved Danish Technological Institute januar 2014 gav professor Terje Kanstad ved NTNU og 
COIN en situasjonsrapport om bruk av fiberarmert betong i Norge, og utviklingen av regler og 
retningslinjer. I Norge ble COIN Report 29, Forslag til retningslinjer for dimensjonering, utførelse og 
kontroll av fiberarmerte betongkonstruksjoner, oversendt Norsk Betongforening i 2011. Deres 
rapport er ventet ferdig i løpet av 2014. I Tyskland er regelverket klart etter 10 års komitearbeid, 
mens svenskene sendte et forslag til Svensk Standard ut på høring i 2013. Et nytt tilskudd til 
Eurokode 2 som tar for seg fiberbetong er forventet å stå ferdig i 2015, med endelig utgave i 2020.  
For konstruksjoner som påføres store krefter, for eksempel bruer, er det fortsatt nødvendig med 
videre forskning og vedtatte standarder før fiberarmering på alvor kan tas i bruk. Derimot kan det 
kanskje allerede nå være aktuelt å støpe kantdragerne på bruer i fiberarmert betong. Disse støpes 
etter brudekket og utsettes for langt lavere krefter. Ved å eliminere/redusere mengden 
stangarmering er det mulig denne delen av byggeprosjektet vil kunne bli utført raskere og billigere. 
Fremtiden til fiberarmert betong er altså lys, og som nyutdannede bygg-ingeniører kan vi trygt anta 
at dette er noe vi vil møte på i løpet av vår yrkesaktive karriere om vi har en betongrelatert jobb.  
 
 
 
 
 
  
                                                          
3
 http://www.steelfibreconcrete.com/_root/media/56591_danskst%E5lfiberkonsortsium_Terje%20Kanstad.pdf 
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A.1 – Artikkel:  Økt krav til 
skjærkapasitet i brudekke.  
 
I 2011 ble Eurokode innført som 
gjeldende dimensjoneringsregelverk 
for brukonstruksjoner i Norge. Denne 
overgangen medførte mange 
endringer fra den gamle «Norsk 
Standard». Det er hovedsakelig to 
endringer som har påvirkning på 
skjærkapasiteten til dekket. For det 
første krever EC2 at dersom 
skjærkreftene overstiger betongens 
skjærkapasitet, må skjærarmeringen 
ta opp alt av skjærkrefter. Betongens bidrag til 
skjærkapasitet neglisjeres. Den andre er at 
aksellastene på bruer er økt. Dette medfører 
at mange av bruene dimensjonert før 2011 
ikke har tilstrekkelig skjærkapasitet basert på 
de nye Eurokodene, og vil derfor i teorien 
rase sammen! 
Endringen fra Norsk Standard til Eurokode la 
grunnlaget for bacheloroppgaven for fire 
avgangsstudenter ved Høgskolen i Sør-
Trøndelag. Nåverdalsbrua, ei 100 meter lang 
og 9 meter bred to-spenns samvirkebru med 
betongdekke og langsgående stålbjelker, er 
dimensjonert etter gamle Norsk Standard. I 
oppgaven er det sett på tre forskjellige 
alternativ for å dimensjonere brua i henhold 
til Eurokodene og Statens vegvesens Håndbok 
185. Dimensjoneringsløsningene det er sett på 
er: 
 300 mm spennarmert dekke 
 400 mm uten skjærarmering 
 300 mm dekke med skjærarmering  
 
 
 
Spennarmert dekke 
Ved å spennarmere dekket økes 
skjærkapasiteten grunnet normalkrefter fra 
spennarmeringen som gir økt trykk i 
betongen. Dette kan man se av formelen for 
skjærkapasitet, hvor økt trykkspenning (   ) 
vil føre til høyere kapasitet.  
Det finnes flere måter å legge 
spennarmeringen på. En løsning for 
spennarmering er å legge enkle «tau» med en 
diameter på 15,7 mm og 9 tau per meter. Et 
annet alternativ hadde vært å legge tauene i 
bunter.  
Formel for skjærkapasitet, hentet fra EC2 
Forankring av spenntau 
1
 
 
Spennarmering lagt i bunter kunne ført til et 
for stort tverrsnitt på røret spennkablene 
ligger i, da høyden av dekket ikke er høyere 
enn 300 mm og kravene til overdekning er 
relativt store. 
Med den valgte armeringen ender vi opp med 
en tilstrekkelig skjærkapasitet. 
 
400 mm uten skjærarmering 
Hensikten med å øke høyden av dekket er å 
øke den effektive dybden til armering ( -
bidraget i skjærkapasitetsformelen). Da 
kapasiteten til dekket blir større, blir også 
skjærkraften dekket utsettes for større på 
grunn av økt egenlast.  
I dette tilfellet var ikke skjærkapasiteten 
tilstrekkelig. Dekket måtte altså skjærarmeres 
for å ha stor nok kapasitet. 
300 mm med skjærarmering 
En annen løsning er å skjærarmere dekket i de 
mest utsatte sonene, altså der hvor 
         .  
Det ble beregnet ut i fra modeller i FEM-
programmet STAAD.Pro at det kun var 
beregningsmessig behov for skjærarmering i 
en sone fra opplager og to meter ut (sone 1 på 
figur). Resten av konstruksjonen hadde ikke 
beregningsmessig behov for skjærarmering.  
 
 
 
Spenn(stig) løsning  
Det er ingen tvil om at 400 mm er uaktuelt. Da 
skjærkapasiteten til dekket uten 
skjærarmering ikke er tilstrekkelig, er man 
avhengig av skjærarmering. Men da kan man 
like godt gå ned til 300 mm med 
skjærarmering som også har tilstrekkelig 
kapasitet. 
Det kan diskuteres hva som er den beste 
løsningen av 300 mm skjærarmert og 300 mm 
spennarmert. Basert på materialprisen er 
skjærarmeringsløsningen noe billigere, men 
dette kan utlignes av at det krever en større 
arbeidsmengde for å legge skjærarmering 
kontra spennarmering. Hvilken løsning som er 
den mest lønnsomme, må vurderes for hvert 
enkelt prosjekt, men en spennarmert løsning  
er nok hakket mer spennende. 
 
Skjærarmering i dekke 
2
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Vedlegg B - Laster og lastkombinasjoner
Vedlegg	B	Laster	og	lastkombinasjoner
B.1	Traikklast	
NS-EN 1991-2:2003 
Kjørebane bredde: Tabell 4.1
wtot 9m:=
Antall kjørefelt:
n1 ceil
wtot m
1−
⋅




3






3=:=
Bredde av kjørefelt:
wn1 3m:=
B.1.1	Lastmodell	1
Tabell 4.2 - karakteris!ske verdier
Q1 300kN:= Q2 200kN:= Q3 100kN:=
q1 9
kN
m
2
:= q2 2.5
kN
m
2
:= q3 2.5
kN
m
2
:=
NA.4.3.2 Korreksjonsfaktorer
αQi 1:= for i =1, 2 og 3
αq1 0.6:= αqi 1:= for i > 1
felt nr: Aksellast Jevnt fordelt last
1 Q1k Q1 αQi⋅ 300 kN⋅=:= q1k q1 αq1⋅ 5.4
kN
m
2
⋅=:=
2 Q2k Q2 αQi⋅ 200 kN⋅=:= q2k q2 αqi⋅ 2.5
kN
m
2
⋅=:=
3 Q3k Q3 αQi⋅ 100 kN⋅=:= q3k q3 αqi⋅ 2.5
kN
m
2
⋅=:=
Plassering av traﬁkklasten:
4.3.2(5) Tandemsystemet skal plasseres i den mest uguns!ge plassen i spennet. Hvor to
tandemsystem er i kjørefelt ved siden av hverandre, kan de ﬂy4es inbyrdes i kjørefeltet, men
minste avstand mellom systemene skal ikke gå under 0.5 meter.
Figur 4.2a Avstanden mellom hjulakslingene er på 2 meter
Figur 4.3b Lasten vil bli fordelt over et areal lik 2 x (0.4m x 0.4m)
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B.1.2	Lastmodell	2
Karakteris!sk verdi: Qa 400kN:= 4.3.3 
Korreksjonsfakor: βQ 1:= NA.4.3.3 (2) 
Qak x βQ Qak Qa βQ⋅ 400 kN⋅=:=
Plassering av lasten
4.3.3(4) Kontak;laten for hvert hjul er et rektangel med mål 0.35m x 0.6m 
5
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B.2	Termiske	påvirkninger	
e4er NS-EN 1991-1-5
Maksimumstemperatur Figur NA.A1
Ser av ﬁgur at maksimumstemperatur i området for Nåverdalsbrua er >36 
Tmaks 36:=
Mimimumstemperatur Figur NA.A2
Ser av ﬁgur at mimimumstemperatur i området er  mellom -35 og -40 
Tmin 37.5−:=
Ini!altemperatur NA.A.1(3)
T0 10:=
Høyeste og laveste jevnt fordelte temperaturandel , type 3 Figur NA.6.1
Høyeste jevnt fordelte temperaturandel
Te.maks Tmaks T0− 26=:=
Laveste jevnt fordelte temperaturandel
Te.min Tmin 8+ 29.5−=:=
Karakteris!sk verdi for maksimal temperaturkontraksjonsintervall 
for jevnt fordelt brutemperaturandel
6.1 
∆TN.con T0 Te.min− 39.5=:=
Karakteris!sk verdi for maksimal temperaturekspansasjonsintervall
for jevnt fordelt brutemperaturandel
6.2 
∆TN.exp Te.maks T0− 16=:=
Verdier for lineært varierende temperaturdiﬀeranseandel Tabell NA.6.1
Betongbru, Type 3,platebru 
∆TM.heat 15:= ∆TM.cool 8:=
Sam!dighet av jevnt fordelte temperaturandeler og temperaturdiﬀeranser 6.1.5
ωN 0.35:= ωM 0.75:=6.1.5 Merknad:
∆Theat.1 ∆TM.heat ωN ∆TN.exp⋅+:= 6.3
∆Theat.2 ∆TM.heat ωN ∆TN.con⋅+:=
∆Tcool.1 ∆TM.cool ωN ∆TN.exp⋅+:=
∆Tcool.2 ∆TM.cool ωN ∆TN.con⋅+:=
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∆Theat.3 ωM ∆TM.heat⋅ ∆TN.exp+:= 6.4 
∆Theat.4 ωM ∆TM.heat⋅ ∆TN.con+:=
∆Tcool.3 ωM ∆TM.cool⋅ ∆TN.exp+:=
∆Tcool.4 ωM ∆TM.cool⋅ ∆TN.con+:=
Laster pga temperaturdiﬀeranser regnes videre ut i STAAD.Pro 
Utvidelseskoeﬃsient for betong Tabell C.1
αT 10 10
6−
⋅:=
Formel for tøyning av betongen: ε=αTΔT
Pga oppvarming
εT.heat αT ∆TM.heat⋅ 1.5 10
4−
×=:=
Pga nedkjøling
εT.cool αT ∆TM.cool⋅ 8 10
5−
×=:=
Elas!sitetsmodul e4er NS-EN 1992, betongkvalitet B45 
Ecm 36 10
3
⋅
N
mm
2
⋅:=
Tabell 3.1
Sees bort fra kryp
formel for lengdeutvidelse: ΔT=αTL0ΔT L0 100000mm:=
Lengdeutvidelse pga oppvarming
∆Lheat αT L0⋅ ∆TM.heat⋅ 15 mm⋅=:=
Lengdeutvidelse pga nedkjøling  (krymping)
∆Lcool αT L0⋅ ∆TM.cool⋅ 8 mm⋅=:=
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B.3	Laster	som	blir	påført	statisk	modell
B.3.1	Lastmodell	1
Egenlast: Gk 25
kN
m
3
:=
Slitelag: Gks 2.5
kN
m
2
:=
Kantdrager og brurekkverk: Gkr 0.5 3.1+( )
kN
m
0.5⋅ m 1.8 kN⋅=:=
Traﬁkklast: 
Aksellast(TS)
Kjørefelt 1
Q1k
2 0.4m( )2⋅
937.5 kN
m
2
⋅=
Kjørefelt 2
Q2k
2 0.4m( )2⋅
625 kN
m
2
⋅=
Kjørefelt 3
Q3k
2 0.4m( )2⋅
312.5 kN
m
2
⋅=
UDL System, Gjevnt fordelt last
Kjørefelt 1 q1k 5.4
kN
m
2
⋅=
Kjørefelt 2 og 3 q2k 2.5
kN
m
2
⋅=
∆T 15 °C:=
Temperaturlast:
B.3.2	Lastmodell	2
Traﬁkklast: 
Qak
2 0.35⋅ m 0.6⋅ m
952.381 kN
m
2
⋅=
8
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B.4	Lastkombinasjoner
NS-EN 1990:2002 
Last: ψ -faktor
Traﬁkklast: Tandemsystem
ψ0 0.7:= ψ1 0.7:= ψ2 0.2:= ψ2p 0.5:=}
Traﬁkklast: Jefnt fordelt last UDL
Temperaturlast: ψ1t 0.6:= ψ2t 0:= ψ2tp 0.5:=
For permanent last: γG.j.sup 1.35:= γG.j.inf 1.0:=
Vegtraﬁkk: γQ.v 1.35:=
Temperaturlast γQ.t 1.2:=
Egenlast: ζ 0.89:=
B.4.1	Lastkombinasjon	1:	Permanente	laster	+	traikklast	+
temperaturlast
j 1≥
γG.j Gk.j⋅ γp P⋅+ γQ.1 ψ1⋅ Qk.1⋅+( )∑
i 1>
γQ.i ψi⋅ Qk.i⋅( )∑+ 6.10 a)
Permanente laster: Las;aktorer: 
Egenvekt: γG.j.sup 1.35=
Dominerende Variabel last:
Traﬁkklast Aksellast + UDL: γQ.v ψ0⋅ 0.945=
Øvrig Variabel last:
Temperaturlast: γQ.t ψ1t⋅ 0.72=
j 1≥
ζ γG.j⋅ Gk.j⋅ γp P⋅+ γQ.1 ψ1⋅ Qk.1⋅+( )∑
i 1>
γQ.i ψi⋅ Qk.i⋅( )∑+ 6.10 b) 
Permanente laster: Las;aktor: 
Egenvekt: ζ γG.j.sup⋅ 1.202=
Dominerende variabel last:
Traﬁkklast, aksellast + UDL: γQ.v 1.35=
Øvrig variabel last:
Temperaturlast: γQ.t 1.2=
9
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B.4.2	Lastkombinasjon	2:	Permanente	laster	+	traikklast	+
temperaturlast
j 1≥
ζ γG.j⋅ Gk.j⋅ γp P⋅+ γQ.1 ψ1⋅ Qk.1⋅+( )∑
i 1>
γQ.i ψi⋅ Qk.i⋅( )∑+ 6.10 b)
Permanente laster: Las;aktor: 
Egenvekt: ζ γG.j.sup⋅ 1.202=
Dominerende variabel last:
γQ.v 1.35=Traﬁkklast, aksellast Qak: 
Øvrig variabel last:
Temperaturlast:
B.4.3	Bruksgrensetilstanden	(ofte	forekommende)
Lastmodell 1:
j 1≥
Gk.j P+ ψ1 Qk.1⋅+( )∑
i 1≥
ψ2.i Qk.i⋅( )∑+
Permanente laster: Las;aktor:
Egenvekt: γG.j.inf 1=
Dominerende variabel last:
Traﬁkklast, aksellaster: ψ1 0.7=
Traﬁkklast, UDL: ψ1 0.7=
Øvrig variabel last:
Temperaturlast: ψ2t 0=
B.4.4	Bruksgrensetilstanden	(Tilnærmet	permanent)
Lastmodell 1:
j 1≥
Gk.j P+( )∑
i 1≥
ψ2.i Qk.i⋅( )∑+
Permanente laster: Las;aktor: 
Egenvekt: γG.j.inf 1=
Variable laster:
Traﬁkklast, aksellaster: ψ2p 0.5=
Temperaturlast: ψ2tp 0.5=
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B.5	Dimensjonerende	skjærkraft	for	300	mm
dekketykkelse
t 300mm:=
b 1m:=
Formel:
V x( ) t b⋅ x⋅ N
mm
2
⋅:=
B.5.1	Traikklast	med	tandemsystem	plassert	i	Sone	1
SkjærkraN innenfor 2d fra stø4e:
Vy.o V 3.2856( ) 985.68 kN⋅=:=
Vx.o V 0.0460( ) 13.8 kN⋅=:=
SkjærkraN utenfor 2d fra stø4e:
Vy.o.2 V 0.7939( ) 238.17 kN⋅=:=
Vx.o.2 V 0.0437( ) 13.11 kN⋅=:=
B.5.2	Traikklast	med	tandemsystem	plassert	i	Sone	2
SkjærkraN innenfor 2d fra stø4e:
Vy.s2 V 0.8587( ) 257.61 kN⋅=:=
Vx.s2 V 0.0166( ) 4.98 kN⋅=:=
SkjærkraN utenfor 2d fra stø4e:
Vy.s2.2 V 0.598( ) 179.4 kN⋅=:=
Vx.s2.2 V 0.1696( ) 50.88 kN⋅=:=
B.5.3	Traikklast	med	tandemsystem	plassert	Sone	3
SkjærkraN innenfor 2d fra stø4e:
Vy.f V 0.8466( ) 253.98 kN⋅=:=
Vx.f V 0.0369( ) 11.07 kN⋅=:=
SkjærkraN utenfor 2d fra stø4e:
Vy.f.2 V 0.5853( ) 175.59 kN⋅=:=
Vx.f.2 V 0.2353( ) 70.59 kN⋅=:=
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B.5.4	Dimensjonerende	skjærkraft,	300	mm
d 222.5mm:=
av 0.5 d⋅:=
β
av
2d
0.25=:=
fck 45MPa:= fcd 0.85
fck
1.5
⋅ 25.5 MPa⋅=:= Tabell 3.1
ν 0.6 1
fck
250MPa
−






⋅ 0.492=:=
6.6N 
VEd uten reduksjon må være mindre enn:
0.5 b⋅ d⋅ ν⋅ fcd⋅ 1.396 10
3
× kN⋅=
VEd Vy.o 985.68 kN⋅=:=  < 1396kN  --> ok
Redusert skjærkra
Vy.o' Vy.o β⋅ 246.42 kN⋅=:=
B.5.4.1	Dimensjonerende	skjærkraft	i	Sone	1	
Dimensjonerende for begge retninger (samme punkt):
VEd.x.s Vx.o.2 13.11 kN⋅=:=
VEd.y.s Vy.o.2 238.17 kN⋅=:=
f
min VEd.x.s VEd.y.s, ( )
max VEd.x.s VEd.y.s, ( ) 0.055=:= NA.6.2.2
Vres.s VEd.x.s
2 VEd.y.s
2
+ f 0.5≥if
max VEd.x.s VEd.y.s, ( ) otherwise
238.17 kN⋅=:=
B.5.4.2	Dimensjonerende	skjærkraft	i	Sone	2	
Dimensjonerende for begge retninger (samme punkt):
VEd.x.s2 Vx.s2 4.98 kN⋅=:=
VEd.y.s2 max Vy.s2 β⋅ Vy.s2.2, ( ) 179.4 kN⋅=:=
f
min VEd.x.s2 VEd.y.s2, ( )
max VEd.x.s2 VEd.y.s2, ( ) 0.028=:= NA.6.2.2
Vres.s VEd.x.s2
2 VEd.y.s2
2
+ f 0.5≥if
max VEd.x.s2 VEd.y.s2, ( ) otherwise
179.4 kN⋅=:=
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B.5.4.3	Dimensjonerende	skjærkraft	i	Sone	3
Dimensjonerende for begge retninger (samme punkt):
VEd.x.f Vx.f.2 70.59 kN⋅=:=
VEd.y.f Vy.f.2 175.59 kN⋅=:=
f
min VEd.x.f VEd.y.f, ( )
max VEd.x.f VEd.y.f, ( ) 0.402=:= NA.6.2.2
Vres.f VEd.x.f
2 VEd.y.f
2
+ f 0.5≥if
max VEd.x.f VEd.y.f, ( ) otherwise
175.59 kN⋅=:=
B.6	Dimensjonerende	skjærkraft	for	400	mm
dekketykkelse
t 400mm:=
Formel:
V x( ) t b⋅ x⋅ N
mm
2
⋅:=
B.6.1	Traikklast	med	tandemsystem	plassert	i	Sone	1
SkjærkraN innenfor 2d fra stø4e:
Vy.o.400 V 2.4750( ) 990 kN⋅=:=
Vx.o.400 V 0.0619( ) 24.76 kN⋅=:=
SkjærkraN utenfor 2d fra stø4e:
Vy.o.2.400 V 0.6211( ) 248.44 kN⋅=:=
Vx.o.2.400 V 0.0510( ) 20.4 kN⋅=:=
B.6.2	Traikklast	med	tandemsystem	plassert	i	Sone	3
SkjærkraN innenfor 2d fra stø4e:
Vy.f.400 V 0.625( ) 250 kN⋅=:=
Vx.f.400 V 0.0277( ) 11.08 kN⋅=:=
SkjærkraN utenfor 2d fra stø4e:
Vy.f.2.400 V 0.4409( ) 176.36 kN⋅=:=
Vx.f.2.400 V 0.1071( ) 42.84 kN⋅=:=
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B.6.3	Dimensjonerende	skjærkraft,	400	mm
d 322.5mm:=
VEd uten reduksjon må være mindre enn:
0.5 b⋅ d⋅ ν⋅ fcd⋅ 2.023 10
3
× kN⋅=
VEd.400 Vy.o.400 990 kN⋅=:=  < 2023kN  --> ok
Redusert skjærkra
Vy.o' Vy.o.400 β⋅ 247.5 kN⋅=:=
B.6.3.1	Dimensjonerende	skjærkraft	i	Sone	1	
Dimensjonerende for begge retninger (samme punkt):
VEd.x.s.400 Vx.o.2.400 20.4 kN⋅=:=
VEd.y.s.400 Vy.o.2.400 248.44 kN⋅=:=
f
min VEd.x.s.400 VEd.y.s.400, ( )
max VEd.x.s.400 VEd.y.s.400, ( ) 0.082=:= NA.6.2.2  
Vres VEd.x.s.400
2 VEd.y.s.400
2
+ f 0.5≥if
max VEd.x.s.400 VEd.y.s.400, ( ) otherwise
248.44 kN⋅=:=
B.6.3.2	Dimensjonerende	skjærkraft	i	Sone	3
Dimensjonerende for begge retninger (samme punkt):
VEd.x.f.400 Vx.f.2.400 42.84 kN⋅=:=
VEd.y.f.400 Vy.f.2.400 176.36 kN⋅=:=
f
min VEd.x.f.400 VEd.y.f.400, ( )
max VEd.x.f.400 VEd.y.f.400, ( ) 0.243=:= NA.6.2.2
Vres VEd.x.f.400
2 VEd.y.f.400
2
+ f 0.5≥if
max VEd.x.f.400 VEd.y.f.400, ( ) otherwise
176.36 kN⋅=:=
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B.7	Dimensjonerende	moment
Verdier hentet fra STAAD.Pro
B.7.1	300mm	tykkelse	
B.7.1.1	Sone	1
Tverretning, felt 
MEd.s1.t.f 234.5900kN m⋅:=
Tverretnig, over stø4e 
MEd.s1.t.st 271.622kN m⋅:=
Lengderetning, felt 
MEd.s1.l.f 83.577kN m⋅:=
Lengderetning, over stø4e 
MEd.s1.l.st 83.577kN m⋅:=
B.7.1.2	Sone	2	
Tverretning, felt 
MEd.s2.t.f 166.591kN m⋅:=
Tverretning, over stø4e 
MEd.s2.t.st 138.602kN m⋅:=
Lengderetning, felt 
MEd.s2.l.f 115.240kN m⋅:=
Lengderetning, over stø4e 
MEd.s2.l.st 115.240kN m⋅:=
B.7.1.3	Sone	3	
Tverretning, felt 
MEd.s3.t.f 137.249kN m⋅:=
Tverretning, over stø4e 
MEd.s3.t.st 138.364kN m⋅:=
Lengderetning, felt 
MEd.s3.l.f 138.415kN m⋅:=
Lengderetning, over stø4e 
MEd.s3.l.st 138.415kN m⋅:=
15
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B.7.2	400mm	tykkelse	
B.7.2.1	Sone	1	
Tverretning, felt 
MEd.400.s1.t.f 249.339kN m⋅:=
Tverretning, over stø4e 
MEd.400.s1.t.st 325.000kN m⋅:=
Lengderetning, felt 
MEd.400.s1.l.f 134.275kN m⋅:=
Lengderetning, over stø4e 
MEd.400.s1.l.st 34.882kN m⋅:=
Det mistenkes at det i !lfelle for 400mm dekketykkelse ikke er !lstrekkelig skjærkapasitet. Dersom
de4e er !lﬀelt  vil det være like greit å gå ned !l !lfelle 300mm dekketykkelse med skjærarmering, da
det er en rimeligere og bedre løsning. Det vil derfor i første omgang kun sees på sone 1. Hvis
skjærkapasiteten skulle vise seg å være !lstrekkelig, vil det regnes videre på resten av sonene.
16
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B.8	Kontroll	av	statisk	modell
Tester moment og skjær på utkrageren midt i spennet av brudekket.
Tverrsni4sdata 
td 0.4m:= b 1m:= lu 1.2m:=
Testlast: 
qu 10
kN
m
:=
Teore!sk beregning:
E4er "Stålkonstruksjoner: Proﬁler og formler" tabell 3.3
Moment: Mtu
qu lu
2
⋅
2
7.2 kN m⋅⋅=:=
SkjærkraN: Vtu qu lu⋅ 12 kN⋅=:=
Verdier fra STAAAD.Pro
Moment: Msu
7.05918 7.0524+ 6.99185+ 6.99860+
4
kN m⋅
m
:=
Msu2 Msu b⋅ 7.026 kN m⋅⋅=:=
Vsu
0.0314695 0.0314697+ 0.0277504+ 0.0277503+
4
N
mm
2
:=
SkjærkraN: 
Vsu2 Vsu td⋅ b⋅ 11.844 kN⋅=:=
B.8.1	Avvik
Moment: Avvikm 1
Mtu
Msu2
− 2.484 %⋅=:=
SkjærkraN: Avviks 1
Vtu
Vsu2
− 1.317 %⋅=:=
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Vedlegg	C	
300mm	spennarmert	tverrsnitt
Tverrsnisareal:
b 1m:=
h 0.3m:=
Ac b h⋅ 0.3 m
2
=:=
C.1	Materialdata	
Tabell 3.1
Betongens karakterisske sylindertrykkfasthet eer 28 døgn:
fck 45MPa:=
Middelverdi av betongens sylindertrykkfasthet:
fcm 53MPa:=
Middelverdi av betongens aksialtrekkfasthet:
fctm 3.8MPa:=
Elassitetsmodul for betong:
Ecm 36GPa:=
Elassitetsmodul for stål:
Es 200GPa:=
Elassitetsmodul for spenntau:
Ep 195GPa:= 3.3.6 (3)
Materialfaktorer: 
Betong: γc 1.5:= NA.A.2.4.2.4, Tabell NA.2.1N 
αcc 0.85:= NA.3.1.6(1)P
Armeringsstål: 
γs 1.15:=
Dimensjonerende betongtrykkfasthet:
fcd αcc
fck
γc
⋅ 25.5 MPa⋅=:= 3.1.6(1)
Armeringens karakterisske ﬂytegrense:
fyk 500MPa:=
Armeringens dimensjonerende ﬂytegrense:
fyd
fyk
γs
434.783 MPa⋅=:=
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Spennarmeringens 0.1% ﬂytegrense:
fp0.1k 1636MPa:= Spennteknikk.no
Spennarmeringens dimmensjonerende ﬂytegrense:
fpd
fp0.1k
γs
1.423 103× MPa⋅=:=
Spennarmeringens karakterisske strekkfasthet:
fpk 1860MPa:= Spennteknikk.no
Bruddtøyning i betong:
εcu 0.35%:= Tabell 3.1
Karakterissk ﬂytetøyning i stål:
εyk 0.25%:=
Dimensjonerende ﬂytetøyning i stål:
εyd
εyk
γs
0.217 %⋅=:=
Semenype N:
sN 0.25:= 3.1.2(6)
Forskalingen 4ernes eer 7 døgn:
t 7:=
E-modul eer X dager:
βcc s t, ( ) e
s 1
28
t
−






⋅





:= (3.1)
Der t er betongens alder i døgn og
s er en koeﬃsient som avhenger av sementypen jmf. 3.1.2 (6)
Middelverdi av betongtrykkfasthet ved en alder av t døgn:
fcm.t βcc sN t, ( ) fcm⋅ 41.276 MPa⋅=:= (3.2)
Betongens trykkfasthet på et dspunkt t:
fck.t βcc sN t, ( ) fck⋅ 8MPa− 27.046 MPa⋅=:= 3.1.2 (5)
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Spennarmeringens areal:
Antall tau per meter: nt 9:=
Areal pr tau: Apt 150mm
2
:= 15.7mm spenntau. 
Spennarmeringsareal: Ap nt Apt⋅ 1.35 10
3
× mm
2
⋅=:=
Forholdstall mellom E-modulene l betong og spennarmeringen:
η
Ep
Ecm
5.417=:= Sørensen 6.6
Ekvivalent betongtverrsni:
At Ac η 1−( )Ap+ 3.06 10
5
× mm
2
⋅=:=
Største spennkra::
σp.max min 0.8 fpk⋅ 0.9 fp0.1k⋅, ( ) 1.472 103× MPa⋅=:=
Pmax Ap σp.max⋅ 1.988 10
3
× kN⋅=:=
5.41
Forspenningskra:: 
σpm0 min 0.75 fpk⋅ 0.85 fp0.1k⋅, ( ) 1.391 103× MPa⋅=:=
Pm0 Ap σpm0⋅ 1.877 10
3
× kN⋅=:=
Treghetsmoment:
I
1
12
b h3⋅ 2.25 109× mm4⋅=:=
Indre Arbeid:
w
1
6
b⋅ h2⋅ 1.5 107× mm3⋅=:=
Bruksgrense	lstand Momenter fra Staad.PRO
Karakterissk lastkombinasjon:
MEd.kl 195.9− kN m⋅:= Strekk overkant
O:e forekommende lastkombinasjon:
MEd.ofl 138.1− kN m⋅:= Strekk overkant
Tilnærmet permanent lastkombinasjon:
MEd.pl 103.904− kN m⋅:= Strekk overkant
5.10.2.2 (5) utrykker krav l maksimal trykkspenning:
Ved karakterissk lastkombinasjon: σc < 0.6 x fck = 27MPa
Ved lnærmet permanente lastkombinasjoner: σc < 0.45 x fck = 20.25MPa
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Spenninger eer karakterissk lastkombinasjon:
γt 10.976%:= Vedlegg C.6.3
Nk Pm0− 1 γt−( )⋅ 1.671− 103× kN⋅=:= Sørensen 6.10a
Spenninger i betongen eer karakteris	sk lastkombinasjon:
Strekk ved posiv verdi
σc.ok.kl
Nk
At
MEd.kl
w
+ 18.522− MPa⋅=:= Sørensen 6.11
σc.uk.kl
Nk
At
MEd.kl
w
− 7.598 MPa⋅=:= Sørensen 6.11
σc.uk.kl > fctm = 3.8N/mm
2 --> Må regne med opprisset tverrsni 
C.2	Rissviddeberegninger
Spenninger i betongen eer oe forekommende lastkombinasjon:
σc.ok.ofl
Nk
At
MEd.ofl
w
+ 14.669− MPa⋅=:= < 0.45 x fck = 20.25MPa
σc.uk.ofl
Nk
At
MEd.ofl
w
− 3.744 MPa⋅=:= < fctm = 3.8MPa 
Sjekk for trykkavlastning:
Største llae avvik:
∆cdev 10mm:= NA.4.4.1.3(1)P
σp.ofl
σc.ok.ofl σc.uk.ofl−
h
h
2
∆cdev−






⋅ σc.uk.ofl+ 4.849− MPa⋅=:=
σp.ofl < 0 --> Trykkavlastning oppstår ikke. NA.7.1N
Spenninger i betongen eer 	lnærmet permanent lastkombinasjon:
σc.ok.tpl
Nk
At
MEd.pl
w
+ 12.389− MPa⋅=:= < 0.45 x fck = 20.25MPa
σc.uk.tpl
Nk
At
MEd.pl
w
− 1.465 MPa⋅=:= < fctm = 3.8MPa 
Spenninger 100mm fra spennarmeringen:
σp.tpl
σc.ok.tpl σc.uk.tpl−
h
h
2
100mm−




⋅ σc.uk.tpl+ 0.844− MPa⋅=:=
σp.tpl < 0 --> Trykk
21
Vedlegg C - 300mm spennarmert betong
C.3	Kontroll	av	momentkapasitet
C.3.1Tverretning	
Forspenning eer låsetap:
σp.max 1.472 10
3
× MPa⋅=
Iniell tøyningsdiﬀeranse:
εp0
σp.max
Ep
7.551 10 3−×=:=
Tøyningstap: 
∆εtap 10.976% εp0⋅ 8.288 10
4−
×=:=
Eﬀekv tøyningsdiﬀeranse
ε'p0 εp0 ∆εtap− 6.722 10
3−
×=:=
Trykksonehøydefaktor, for balansert spennarmering:
αb
εcu
fpd
Ep
ε'p0− εcu+
0.859=:=
Sørensen 7.7
Spennarmeringen plasseres i midten av sniet
ds
h
2
150 mm⋅=:=
Balansert spennarmering
Apb 0.8
fcd
fpd
⋅ αb⋅ b⋅ ds⋅ 1.848 10
3
× mm
2
⋅=:=  > Ap 1.35 10
3
× mm
2
⋅= Sørensen 7.8
αny
fpd Ap⋅
0.8 fcd⋅ b⋅ ds⋅
0.628=:=
Sørensen 7.9
Momentkapasitet: 
MRd 0.8 1 0.4 αny⋅−( )⋅ αny⋅ b⋅ ds2⋅ fcd⋅ 215.757 kN m⋅⋅=:= Sørensen 7.5
C.3.2	Lengderetning	
Trykksonefaktor
α
εcu
εcu 2 εyk⋅+
0.412=:= λ 0.8:=
Eﬀekv dybde:
d 217mm:=
Momentkapasitet 
MRd.l λ α⋅ 1
λ α⋅
2
−






⋅ fcd⋅ b⋅ d
2
⋅ 330.399 kN m⋅⋅=:=
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C.4	Slakkarmering	
C.4.1	Sone	1
C.4.1.1	Tverretning:	
MEd.x.o 271.622kN m⋅:= Vedlegg B.7
MRd < MEd --> Må ha lleggsarmering.
d 222.5mm:=
Tilleggsarmering (både i over- og  underkant): 
As.nød
MEd.x.o MRd−
fyk d⋅
502.161 mm2⋅=:=
Minimumsarmering: 
As.min max 0.26
fctm
fyk
⋅ b⋅ d⋅ 0.0013 b⋅ d⋅, 






439.66 mm2⋅=:=
NA.9.2.1.1(1)
Velger ϕ12s220: 
ϕ 12mm:= s 220mm:=
As.o
ϕ
2






2
π⋅
b
s
⋅ 514.079 mm2⋅=:=
C.4.1.2	Lengderetning	
MEd.s1.l 83.57kN m⋅:= Vedlegg B.7
dl 217mm:=
MEd < MRd -> kun strekkarmering behøves. 
Innvendig momentarm:
z 1 0.17
MEd.s1.l
MRd.l
⋅−






dl⋅ 207.669 mm⋅=:=
Nødvendig armering:
Asnød.s1.l
MEd.s1.l
fyk z⋅
804.838 mm2⋅=:=
Velger: 
ϕ 12mm:= s 140mm:=
As.s1.l
ϕ
2






2
π⋅
b
s
⋅ 807.838 mm2⋅=:=
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C.4.2	Sone	2	&	3
C.4.2.1	Tverretning	
Momenter fra STAAD.PRO
Sone 2 Sone 3
MEd.s2 166.591kN m⋅:= MEd.s3 138.364kN m⋅:= Vedlegg B.7
MRd > MEd.s2 > MEd.s3 --> Behøver kun minimumsarmering
Tilleggsarmering (både i over- og  underkant):
As.nød As.min 439.66 mm
2
⋅=:=
Velger ϕ12s250
ϕ 12mm:= s 250mm:=
As.f
ϕ
2






2
π⋅
b
s
⋅ 452.389 mm2⋅=:=
C.4.2.2	Lengderetning,	sone	2	
MEd.s2.l 115.24kN m⋅:= < MRd -> kun strekkarmering behøves. Vedlegg B.7
Innvendig momentarm:
z 1 0.17
MEd.s2.l
MRd.l
⋅−






217⋅ mm 204.133 mm⋅=:=
Nødvendig armering:
Asnød.s2.l
MEd.s2.l
fyk z⋅
1.129 103× mm2⋅=:=
Velger: 
ϕ 16mm:= s 170mm:=
As.s2.l
ϕ
2






2
π⋅
b
s
⋅ 1.183 103× mm2⋅=:=
C.4.2.3	Lengderetning,	sone	3	
MEd.s3.l 138.41kN m⋅:=  < MRd -> kun strekkarmering behøves Vedlegg B.7
Innvendig momentarm:
z 1 0.17
MEd.s3.l
MRd.l
⋅−






217⋅ mm 201.546 mm⋅=:=
Nødvendig armering:
Asnød.s3.l
MEd.s3.l
fyk z⋅
1.373 103× mm2⋅=:=
Velger: 
ϕ 16mm:= s 140mm:=
As.s2.l
ϕ
2






2
π⋅
b
s
⋅ 1.436 103× mm2⋅=:=
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C.5	Kontroll	av	skjærkapasitet
bw 1000mm:=
Betongoverdekning: 
cnom 75mm:=
Diameter armeringstenger og senteravstander i x-og y-retning:
ϕx 16mm:= sx 140mm:=
ϕy 12 mm⋅:= sy 250mm:=
Trykksonehøyde i x- og y-retning: 
dx h cnom− ϕy−
ϕx
2
− 205 mm⋅=:=
dy h cnom−
ϕy
2
− 219 mm⋅=:=
Faktorer som er felles for begge retninger:
Faktor som tar hensyn l sikkerhetsnivå:
Crd.c
0.18
γc
0.12=:=
NA.6.2.2(1)
Faktor k1 sees like 0.15 ved trykk:
k1 0.15:=
C.5.1	I	tverretning
Normalkre:er i dekket, forspenningskra::
NEd.y Pm0 1.877 10
3
× kN⋅=:=
Total armering per meter:
Asl.y π
ϕy
2






2
⋅
1000mm
sy
⋅ 452.389 mm2⋅=:=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd.y
Ac
0.2 fcd⋅, 






5.1 MPa⋅=:=
Skalareﬀek: 
ky min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.988=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y Ap+
b dx⋅
, 






8.792 10 3−×=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.658 MPa⋅=:= NA.6.3.N
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Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dy⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dy⋅, 










:=
VEd.y 238.17kN:=  Vedlegg B.5.4.1
"Ok" VRd.cy VEd.y>if
"Må skjærarmere" otherwise
"Ok"=
C.5.2	I	lengderetning
Normalkre:er i dekket, forspenningskra::
NEd.x 0:=
Total armering per meter:
Asl.x π
ϕx
2






2
⋅
1000mm
sx
⋅ 1.436 103× mm2⋅=:=
Trykkspenning i betongen:
σcp.x min
NEd.x
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀek: 
kx min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.988=:=
NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρlx min 0.02
Asl.x
b dx⋅
, 






7.006 10 3−×=:=
NA.6.3.N
vmin.x 0.035 kx
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.658 MPa⋅=:=
Skjærkapasitet i x-retning: 6.2.a & b
VRd.c.x max Crd.c kx⋅ 100 ρlx⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.x⋅+










bw⋅ dx⋅ vmin.x k1 σcp.x⋅+( ) bw⋅ dx⋅, 










:=
VEd.x 70.59kN:= (se Vedlegg B.5.3.2)
"Ok" VRd.c.x VEd.x>if
"Må skjærarmere" otherwise
"Ok"=
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C.6	Kryp	og	svinntøyning
Omkrets som er utsa for uørking:
u 2 b⋅ 2 m=:=
Relav lu:fukghet i omgivelsene [%]
RH 70:=
Betongens alder ved begynnelsen av uørkingssvinnet [døgn]:
t0 28:=
Betongens alder på det aktuelle dspunktet  [døgn]:
t 36500:=
C.6.1	Kryptall	
Faktor som tar hensyn l virkningen av betongastheten på det nomerte kryptallet:
βt0
1
0.1 t0
0.20
+


0.488=:= B.5
Eﬀekv tverrsnistykkelsen av en konstruksjonsdel:
h0
2Ac
u
300 mm⋅=:= B.6
Faktorer for å ta hensyn l betongfasthetens betydning:
α1
35
fcm
MPa








0.7
:= α2
35
fcm
MPa








0.2
:= α3
35
fcm
MPa
:= B.8c
Faktor som avhenger av relav fukghet, og konstruksjonsdelenes eﬀekve tverrsnistykkelse:
βh min 1.5 1 0.012 RH⋅( )
18
+ 
h0
mm
⋅ 250 α3⋅+ 1500 α3⋅, 






672.668=:= B.8b
Faktor som skal ta hensyn l virkingen av relav fukghet på det normerte kryptallet:
φRH 1
1
RH
100
−
0.1
3 h0
mm
⋅
α1⋅+












α2⋅ 1.229=:= B.3b
Faktor som tar hensyn l virkningen av betongfastheten:
βfcm
16.8
fcm
MPa
2.308=:= B.4
Faktor som beskriver kryputviklingen i forhold l d eer belastning:
βc t t0, ( )
t t0−
βh t+ t0−( )






0.3
:= B.7
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Normerte kryptall:
φ0 φRH βfcm⋅ βt0⋅ 1.385=:= B.2
Endelig kryptall:
φ φ0 βc t t0, ( )⋅ 1.378=:= B.1
C.6.2	Svinntøyning	
Betongens alder ved begynnelsen av uørkingssvinnet [døgn]:
ts 7:=
Koeﬃsient som avhenger av den eﬀekve tverrsnistykelsen:
kh 0.75:= Tabell 3.3
RH0 100:=
fcmo 10MPa:=
βRH 1.55 1
RH
RH0






3
−






⋅ 1.018=:= B.12
Koeﬃsienter som avhenger av semenype:
αds1 4:= αds2 0.12:=
Nominell verdi for svinntøyning ved utørking:
B.11
εcd.0 0.85 220 110 αds1⋅+( ) e
αds2−
fcm
fcmo
⋅






⋅







 10
6−
⋅ βRH⋅:=
3.10
βds t ts, ( ) t ts−( )
t ts−( ) 0.04
h0
mm






3
⋅+
:=
Utvikling av svinntøyning ved uørking over d:
εcd βds t ts, ( ) kh⋅ εcd.0⋅ 2.256 10 4−×=:= 3.9
Autogene svinntøyningen:
εca.inf 2.5 fck 10MPa−( )⋅ 10 6−⋅ mm
2
N
⋅ 8.75 10 5−×=:= 3.12
βas.t 1 e
0.2− t⋅( )
− 1=:= 3.13
εca βas.t εca.inf⋅ 8.75 10
5−
×=:= 3.11
Total svinntøyning:
εcs εcd εca+ 3.131 10
4−
×=:= 3.8
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C.7	Spennkraft	tap
C.7.1	Tap	pga.	friksjon
Lengden på oppspent betongdekke:
Ld 9m:=
Astand langs spennkabelen l den akve enden under oppspenning:
x Ld:=
Summen av vinkelendringene over en avstand x:
θ 0:=
Friksjonskoeﬃsient mellom spennkabelen og kabelkanalen:
μ 0.12:= Tabell 5.1
Koeﬃsient som tar hensyn l ulsiktet vinkelendring for innvendige spennkabler
k 0.005 m 1−⋅:= 5.10.5.2 (3)
Tapet pga friksjon i eerspente kabler:
Px Pmax 1 e
μ− θ k x⋅+( )⋅
−
 ⋅ 10.705 kN⋅=:= 5.45
C.7.2	Tap	pga.	umiddelbar	deformasjon	av	betongen
Endring i spenning ved tyngdepunktet for spennkabelen:
∆σc
Pm0
At
6.136 MPa⋅=:=
Midlere tap i hver spennkabel
∆Pel Ap Ep⋅
∆σc
Ecm
⋅ 44.868 kN⋅=:= 5.44
C.7.3	Tidsavhenging	tap
Avstand mellom betongtverrsniets tyngdepunkt og spennkablene:
zcp 0cm:=
Absoluverdi av den iniell forspenningen:
σpi σpm0 1.391 10
3
× MPa⋅=:=
5.10.3
Endelige verdier for relaksasjonstap beregnes for en d t lik 500 000 mer
tt 500000:= 3.3.2 (8)
Relaksasjonstapet (i prosent) 1000 mer eer oppspenning med en middeltemperatur på
20 grader celsius.
ρ1000 2.5:= 3.3.2 (6)
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Antar klasse 2 - Lav relaksasjon.
μ2
σpi
fpk
0.748=:=
Absolu verdi av relaksasjonstapet i forspenningen
3.29
∆σpr σpi 0.66 ρ1000⋅ e
9.1 μ2⋅
⋅
tt
1000






0.75 1 μ2−( )⋅
⋅ 10 5−⋅








⋅:=
Spenningen i betongen ved spennkablene forårsaket av lnærmet permanente påvirkninger.
σcQP
Pm0
At
6.136 MPa⋅=:= Sørensen 6.12
∆Ppcsr Ap
εcs Ep⋅ 0.8 ∆σpr⋅+
Ep
Ecm
φ σcQP⋅+
1
Ep
Ecm
Ap
Ac
⋅ 1
Ac
I
zcp
2
⋅+






⋅ 1 0.8φ+( )⋅+
206.048 kN⋅=:=
5.46
γ
∆Ppcsr
Pm0
10.976 %⋅=:=
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
Vedlegg D
400 mm dekke uten skjærarmering
D.1	Rissvidde	400	mm	
Geometri: 
b 1m:=
h 0.4m:=
Materialdata:
Tabell 3.1
Middelverdi av betongens aksialtrekkfasthet:
fctm 3.8MPa:=
Elassitetsmodul for betong:
Ecm 36GPa:=
Elassitetsmodul for stål:
Es 200GPa:=
Betongens bruddtøyning:
εcu 0.35%:=
Karakterissk ﬂytetøyning i stål:
εyk 0.25%:=
Dimensjonerende ﬂytetøyning i stål:
εyd 0.217%:=
Overdekning: 
cnom.ok 75mm:=
cnom.uk 65mm:=
Felles for alle lfeller:
7.3.4(2)
αe
Es
Ecm
5.556=:=
Trykkarmeringsareal, MRd > MEd i hele konstruksjonen, dvs minimums armerings i trykksonen
ϕ2 12mm:= n2
1000
170
5.882=:=
As2 pi n2⋅
ϕ2
2






2
⋅ 665.278 mm2⋅=:=
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
Spennarmering og e1erspente kabler innenfor Ac.eﬀ 
Ap1 0cm
2
:=
(ingen spennarmering)
ζ1 0:= 7.3.2(3)
Middelverdi av  betongens strekkfasthet på det dspunktet da det kan forventes at
opprissingen først oppstår (antar det skjer e1er 28 døgn):
fct.eff fctm 3.8 MPa⋅=:=
Faktor som avhenger av lastens varighet, langvarig belastning:
7.3.4(2)kt 0.4:=
Koeﬃsient som tar hensyn l he7egenskapene ved armering med he7:
k1 0.8:= God he7 pga riller i lengdearmering 7.3.4(3)
Koeﬃsient som tar hensyn l tøyningsfordelingen:
Strøste tøyning: ε1 2 εyk⋅ 0.5 %⋅=:=
Minste tøyning: ε2 εyd 0.217 %⋅=:=
k2
ε1 ε2+
2 ε1⋅
0.717=:=
7.13
Koeﬃsienter: 
k3 3.4:= NA.7.3.4(3)
k4 0.425:=
Krav: 
wk.max 0.3 1.3⋅ mm 0.39 mm⋅=:= NA.7.3.1
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.1.1	Sone	1,	over	støtte
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 25mm:= n1
1000
170
5.882=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 3.553 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s1.st 158.400kN m⋅:= (o7e forekommende lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.ok
ϕ1
2
+






− 312.5 mm⋅=:= d2 cnom.uk
ϕ1
2
+ 77.5 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.298=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
6.718 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 1.711 108× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 1.613 105× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 3.666 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s1.st⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
189.603 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 93.07 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






102.31 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 1.023 10
3
× cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.035=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.069 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
20.784 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 400.906 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.275 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.1.2	Sone	1,	i	felt
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 20mm:= n1
1000
160
6.25=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 2.629 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s1.f 101.430kN m⋅:= (lnærmet permanent lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.uk
ϕ1
2
+






− 325 mm⋅=:= d2 cnom.ok
ϕ1
2
+ 85 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.258=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
4.924 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 1.528 108× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 782.979 mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 3.233 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s1.f⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
151.269 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 83.915 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






105.362 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 1.054 10
3
× cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.025=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.045 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
17.113 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 422.204 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.192 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
Det mistenkes at det i lfellet "400mm uten skjærarmering" ikke vil være lstrekkelig med
skjærkapasitet . Dersom de1e er lfelle, vil det være lite hensiktsmessig å ha en dekketykkelse på
400mm med skjærarmering kontra 300mm med skjærarmering.
Det vil derfor sjekkes om dekketykkelse på 400mm gir lstrekkelig med skjærkapasitet før videre
beregninger gjøres.
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.2	Materialdata
Tverrsni1sareal:
b 1m:=
h 0.4m:=
Ac b h⋅ 0.4 m
2
=:=
Materialdata:
Betongens karakterisske sylindertrykkfasthet e1er 28 døgn, og E-modul:
fck 45MPa:= Tabell 3.1
Ecm 36000MPa:=
Middelverdi av betongens aksialstrekkfasthet:
fctm 3.8MPa:= Tabell 3.1
Armeringens karakterisske ﬂytegrense, og E-modul:
fyk 500MPa:=
Es 200000MPa:=
Materialfaktorer: 
Betong:
γc 1.5:= NA.A.2.4.2.4, Tabell NA.2.1N
Armeringsstål: 
γs 1.15:=
αcc 0.85:= NA.3.1.6(1)P
Dimensjonerende betongtrykkfasthet:
fcd αcc
fck
γc
⋅ 25.5 MPa⋅=:= 3.1.6(1)
Armeringens dimensjonerende ﬂytegrense:
fyd
fyk
γs
434.783 MPa⋅=:=
Bruddtøyning betong:
εcu 0.35%:=
Karakterissk ﬂytetøyning stål:
εyk
fyk
Es
0.25 %⋅=:=
Dimensjonerende ﬂytetøyning stål:
εyd
fyd
Es
0.217 %⋅=:=
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.3	Slakkarmering	
Beregning av slakkarmering ble gjort i Excel. For prosedyre vises et eksempel i vedlegg E.3.1
400 mm
Tverretning Lengderetning
Felt Over Støtte Felt Over Støtte
Med 249,3390 325,0000 134,2750 34,8822
z 303,767717 298,083475 287,082854 295,163924
A.sn 1887,8889 2507,68681 1075,76087 588,848
Ø 20 25 12 12
S 160 190 100 190
As 1963,49541 2583,54659 1130,97336 595,249134
φ20 s160 φ25 s190 φ12 s100 φ12 s190
Merknad:
Startet med å kun sjekke sone 1 ved tilfelle 400mm,
da det var mistanke om at skjærkapasiteten ikke var tilstrekkelig.
Dersom tversnittet uansett må skjærarmeres kan dekketykkelsen likeså 
godt reduseres til 300mm.
Sone 1 (0-2m)
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.4	Skjærkapasitet,	Sone	1
Diameter armeringstenger og senteravstander i x-og y-retning:
ϕx 12mm:= sx 190mm:=
ϕy 25 mm⋅:= sy 170mm:=
Trykksonehøyde i x- og y-retning: 
dx h cnom.uk−
ϕx
2
− 329 mm⋅=:=
dy h cnom.ok− ϕx−
ϕy
2
− 300.5 mm⋅=:=
Faktorer som er felles for begge retninger:
λ 0.8:=
Faktor som tar hensyn l sikkerhetsnivå:
Crd.c
0.18
γc
0.12=:=
NA.6.2.2(1)
Faktor k1 se1es like 0.15 ved trykk:
k1 0.15:=
Normalkre7er i dekket, forspenningskra7:
NEd 0kN:=
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.4.1	Lengderetning
Total armering per meter:
Asl.x pi
ϕx
2






2
⋅
1000mm
sx
⋅ 595.249 mm2⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmx
fyd Asl.x⋅
fcd b⋅ dx⋅ λ⋅
0.039=:= Sørensen 4.18
εs.mx
1 αmx−
αmx
εcu⋅ 8.727 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.mx εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.x min
NEd
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀek: 
kx min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.78=:=
NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρlx min 0.02
Asl.x
b dx⋅
, 






1.809 10 3−×=:=
NA.6.3.N
vmin.x 0.035 kx
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.557 MPa⋅=:=
Skjærkapasitet i x-retning: 6.2.a & b
VRd.c.x max Crd.c kx⋅ 100 ρlx⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.x⋅+










b⋅ dx⋅ vmin.x k1 σcp.x⋅+( ) b⋅ dx⋅, 










:=
VRd.c.x 183.393 kN⋅=
VEd.x 20.4kN:= Vedlegg B.6.3.1
"Ok" VEd.x VRd.c.x<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
--> ok, mtp. skjær.
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Vedlegg D - 400 mm dekke uten skjærarmering
D.4.2	I	tverretning:
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕy
2






2
⋅
1000mm
sy
⋅ 2.887 103× mm2⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dy⋅ λ⋅
0.205=:= Sørensen 4.18
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 1.359 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀek: 
ky min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.78=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dx⋅
, 






8.777 10 3−×=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.557 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.c.y max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










b⋅ dy⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) b⋅ dy⋅, 










:=
VRd.c.y 218.548 kN⋅=
VEd.y 248.44kN:= Vedlegg B.6.3.1
"Ok" VEd.y VRd.c.y<if
"Ikke ok" otherwise
"Ikke ok"=
-->  må skjærarmere, alternavet 400mm er uaktuelt.
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
Vedlegg	E	
300	mm	dekke	med	skjærarmering
E.1	Rissvidde	300	mm	
Geometri: 
b 1m:=
h 0.3m:=
Materialdata:
Tabell 3.1
Middelverdi av betongens aksialtrekkfasthet:
fctm 3.8MPa:=
Elassitetsmodul for betong:
Ecm 36GPa:=
Elassitetsmodul for stål:
Es 200GPa:=
Betongens bruddtøyning:
εcu 0.35%:=
Karakterissk ﬂytetøyning i stål:
εyk 0.25%:=
Dimensjonerende ﬂytetøyning i stål:
εyd 0.217%:=
Overdekning: 
cnom.ok 75mm:=
cnom.uk 65mm:=
Felles for alle lfeller:
7.3.4(2)
αe
Es
Ecm
5.556=:=
Trykkarmeringsareal, MRd > MEd i hele konstruksjonen, dvs minimums armerings i trykksonen
ϕ2 12mm:= n2
1000
250
4=:=
As2 pi n2⋅
ϕ2
2






2
⋅ 452.389 mm2⋅=:=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
Spennarmering og e1erspente kabler innenfor Ac.eﬀ 
Ap1 0cm
2
:=
(ingen spennarmering)
ζ1 0:= 7.3.2(3)
Middelverdi av  betongens strekkfasthet på det dspunktet da det kan forventes at
opprissingen først oppstår (antar det skjer e1er 28 døgn):
fct.eff fctm 3.8 MPa⋅=:=
Faktor som avhenger av lastens varighet, langvarig belastning:
7.3.4(2)kt 0.4:=
Koeﬃsient som tar hensyn l he7egenskapene ved armering med he7:
k1 0.8:= God he7 pga riller i lengdearmering 7.3.4(3)
Koeﬃsient som tar hensyn l tøyningsfordelingen:
Strøste tøyning: ε1 2 εyk⋅ 0.5 %⋅=:=
Minste tøyning: ε2 εyd 0.217 %⋅=:=
k2
ε1 ε2+
2 ε1⋅
0.717=:=
7.13
Koeﬃsienter: 
k3 3.4:= NA.7.3.4(3)
k4 0.425:=
Krav: 
wk.max 0.3 1.3⋅ mm 0.39 mm⋅=:= NA.7.3.1
43
Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.1.1	Sone	1,	over	støtte
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 25mm:= n1
1000
150
6.667=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 3.725 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s1.st 138.129kN m⋅:= (o7e forekommende lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.ok
ϕ1
2
+






− 212.5 mm⋅=:= d2 cnom.uk
ϕ1
2
+ 77.5 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.355=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
3.564 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 7.007 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 2.105 103× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.53 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s1.st⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
247.684 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 75.343 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






74.886 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 748.856 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.05=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9 
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.104 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
22.093 mm⋅=:= 7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 363.278 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.379 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.1.2	Sone	1,	i	felt
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 25mm:= n1
1000
170
5.882=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 3.34 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s1.f 92.7716 kN m⋅:= (lnærmet permanent lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.uk
ϕ1
2
+






− 222.5 mm⋅=:= d2 cnom.ok
ϕ1
2
+ 87.5 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.333=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
3.403 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 7.347 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 8.017 104× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.593 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s1.f⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
172.7
N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 74.188 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






75.271 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 752.707 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.044=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9 
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.065 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
21.801 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 374.776 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.244 mm⋅=:= 7.8 
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.1.3	Sone	2,	over	støtte
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 20mm:= n1
1000
190
5.263=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 2.106 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s2.st 85.737kN m⋅:= (o7e forekommende lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.ok
ϕ1
2
+






− 215 mm⋅=:= d2 cnom.uk
ϕ1
2
+ 75 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.28=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
1.817 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 5.047 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 9.927 104× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.077 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s2.st⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
246.526 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 60.186 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






79.938 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 799.379 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.026=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9 
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.09 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
17.495 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 416.891 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.376 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.1.4	Sone	2,	i	felt
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 25mm:= n1
1000
260
3.846=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 2.34 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s2.f 67.168kN m⋅:= (lnærmet permanent lastkombinasjon) 
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.uk
ϕ1
2
+






− 222.5 mm⋅=:= d2 cnom.ok
ϕ1
2
+ 87.5 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.288=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
2.202 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 5.867 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 2.463 105× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.258 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s2.f⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
169.128 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 64.166 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






78.611 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 786.112 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.03=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9 
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.055 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
20.671 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 424.265 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.233 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.1.5	Sone	3,	over	støtte
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 20mm:= n1
1000
200
5=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 20.232 cm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s3.st 80.652kN m⋅:= (o7e forekommende las@lfelle)
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.uk
ϕ1
2
+






− 225 mm⋅=:= d2 cnom.ok
ϕ1
2
+ 85 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.27=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
1.869 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 5.457 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 2.658 105× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.164 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s3.st⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
227.579 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 60.762 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






79.746 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 797.459 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.025=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.08 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
17.405 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 422.246 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.336 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.1.6	Sone	3,	i	felt
Strekkarmeringsareal over stø1e:
ϕ1 20mm:= n1
1000
200
5=:=
As1 pi n1⋅
ϕ1
2






2
⋅ As2+ 2.023 10
3
× mm
2
⋅=:=
Fra Staad.PRO
MEd.s3.f 56.922kN m⋅:= (lnærmet permanent lastkombinasjon)
Eﬀekve dybder:
d1 h cnom.uk
ϕ1
2
+






− 225 mm⋅=:= d2 cnom.ok
ϕ1
2
+ 85 mm⋅=:=
Trykksonefaktor: 
Sørensen 5.5
α
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅






2
2
Es
Ecm
⋅
As1
b d1⋅
⋅+
Es
Ecm
As1
b d1⋅
⋅− 0.27=:=
2. arealmoment betong:
Iββ
b α d1⋅( )3⋅
12
1.869 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment strekkarmering 
Is As1 1 α−( )
2
⋅



 d1
2
⋅ 5.457 107× mm4⋅=:=
2. arealmoment trykkarmering: 
Ist As2 α d1⋅ d2−( )2⋅ 2.658 105× mm4⋅=:=
Bøyesvhet: 
EI Ecm Iββ⋅ Es Is Ist+( )⋅+ 1.164 1013× N mm2⋅⋅=:=
Strekkarmeringsspenning: 
σs
Es MEd.s3.f⋅ 1 α−( )⋅ d1⋅
EI
160.619 N
mm
2
⋅=:= Sørensen 5.55
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Beregning	av	rissvidde
Trykksonehøyde:
x α d1⋅ 60.762 mm⋅=:=
Eﬀekv høyde av betongstrekksonen
hc.eff min 2.5 h d1−( )⋅ h x−3, 
h
2
, 






79.746 mm⋅=:= 7.3.2(3)
Det eﬀekve arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen:
Ac.eff b hc.eff⋅ 797.459 cm
2
⋅=:=
Justerete he7fasthetsforhold:
ρp.eff
As1 ζ1
2 Ap1⋅+
Ac.eff
0.025=:=
εsm er midlere tøyning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen 
εcm er midlere tøyning i betongen mellom riss. 
εsm - εcm (εsm.cm) behøves for å regne ut rissvidden 
7.9 
εsm.cm max 0.6
σs
Es
⋅






σs kt
fct.eff
ρp.eff
⋅ 1 αe ρp.eff⋅+( )⋅−
Es
, 










0.048 %⋅=:=
Ekvivalent diameter:
ϕeq
n1 ϕ1
2
⋅ n2 ϕ2
2
⋅+
n1 ϕ1⋅ n2 ϕ2⋅+
17.405 mm⋅=:=
7.12
Største rissavstand:
Sr.max k3 cnom.ok⋅ k1 k2⋅ k4⋅
ϕeq
ρp.eff
⋅+ 422.246 mm⋅=:= 7.11
Rissvidde: 
wk Sr.max εsm.cm⋅ 0.203 mm⋅=:= 7.8
"Ok" wk wk.max<if
"Ikke ok" otherwise
"Ok"=
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E.2	Materialdata	
Tverrsni1sareal:
Ac b h⋅ 0.3 m
2
=:=
Betongens karakterisske sylindertrykkfasthet e1er 28 døgn, og E-modul:
fck 45MPa:= Tabell 3.1
Armeringens karakterisske ﬂytegrense, og E-modul:
fyk 500MPa:=
Materialfaktorer: 
Betong:
γc 1.5:= NA.A.2.4.2.4, Tabell NA.2.1N
Armeringsstål: 
γs 1.15:=
αcc 0.85:= NA.3.1.6(1)P
Dimensjonerende betongtrykkfasthet:
fcd αcc
fck
γc
⋅ 25.5 MPa⋅=:= 3.1.6(1)
Armeringens dimensjonerende ﬂytegrense:
fyd
fyk
γs
434.783 MPa⋅=:=
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E.3	Momentkapasitet	
Trykksone faktor:
λ 0.8:=
Normal armert tverrsni1:
α
εcu
εcu 2 εyk⋅+
0.412=:=
Eﬀekv dybde:
d 222.5mm:=
Momentkapasitet: 
MRd λ α⋅ 1
λ α⋅
2
−






⋅ fcd⋅ b⋅ d
2
⋅ 347.359 kN m⋅⋅=:=
E.3.1	Slakkarmering
Sone 1, felt
Fra STAAD.PRO
MEd 129.04kN m⋅:=
Indre momentarm:
z 1 0.17
MEd
MRd
⋅−






d⋅ 208.448 mm⋅=:=
Minimumsarmering: 
Asmin 0.26
fctm
fyk






⋅ b⋅ d⋅ 439.66 mm2⋅=:=
Nødvendig slakkarmering
Asn max Asmin
MEd
fyd z⋅
, 






1.424 10 3−× m2=:=
Velger ϕ25s330
ϕ 25mm:= s 330mm:=
Slakkarmeringsareal: 
As
ϕ
2






2
pi⋅
1000mm
s
⋅ 1.487 103× mm2⋅=:=
 Merknad: Da å regne slakkarmering i Mathcad er både plasskrevende og uoversiktelig så har vi valgt å
gjøre de1e i Microso7 Excel. Resultatene ﬁnnes under.
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300 mm
Tverretning Lengderetning
Felt Over Støtte Felt Over Støtte
Med 234,5800 271,6220 83,5770 83,5770
z 196,955866 192,92225 187,772917 187,772917
A.sn 2739,36497 3238,25065 1023,72112 1023,72112
Ø 25 25 14 14
S 170 150 150 150
As 2887,49325 3272,49235 1026,2536 1026,2536
φ25 s170 φ25 s150 φ14 s150 φ14 s150
300 mm
Tverretning Lengderetning
Felt Over Støtte Felt Over Støtte
Med 166,5910 138,6020 115,2400 115,2400
z 204,359396 207,407204 183,898404 183,898404
A.sn 1874,92871 1536,99868 1441,29582 1441,29582
Ø 25 20 16 16
S 260 190 130 130
As 1887,97635 1653,46982 1546,63023 1546,63023
φ25 s260 φ20 s190 φ16 s130 φ16 s130
sjonerende
300 mm
Tverretning Lengderetning
Felt Over Støtte Felt Over Støte
Med 137,2490 138,3640 138,4150 138,4150
z 207,554537 207,433121 181,062544 181,062544
A.sn 1520,91448 1534,16773 1758,25708 1758,25708
Ø 20 20 16 16
S 200 200 110 110
As 1570,79633 1570,79633 1827,83573 1827,83573
φ20 s200 φ20 s200 φ16 s110 φ16 s110
Sone 1 (0-2m)
Sone 2 (2-5m)
Sone 3 (5-25m)
riss dimen-
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E.4	Skjærtrykkapasitet:	
Aksialkre7er på langs i dekket:
NEd 0kN:=
Innvendig momentarm:
z 0.9 d1⋅:=
Vinkelen mellom betongtrykkstaven og bjelkeaksen vinkelre1 på skjærkra7en:
1.0 cot θ( )≤ 2.0≤ Håndbok 5.3.4.2.6
Velger de mest konservave verdiene:
θ1 45deg:=
θ2 26.57deg:=
Trykkspenning i betongen:
σcp min
NEd
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:= 6.2.2
Fasthetsreduksjonsfaktor for betong opprisset på grunn av skjærkra7:
ν1 max 0.9
fck
200MPa
− 0.5, 






fck 60MPa≥if
0.6 otherwise
0.6=:= 6.10.bN
6.10.aN
Koeﬃsient som tar hensyn l spenningslstanden i trykkgurten:
αcw 1
σcp
fcd
+ 0 σcp≤ 0.25 fcd⋅<if
1.25 0.25 fcd⋅ σcp< 0.5 fcd⋅<if
2.5 1
σcp
fcd
−






⋅






otherwise
1=:= 6.11 aN
6.11 bN
6.11 cN
Grenseverdi for skjærkapasitet:
VRd.max
αcw b⋅ z⋅ ν1⋅ fcd⋅
cot θ2( ) tan θ2( )+ 1.239 10
3
× kN⋅=:= 6.9
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.5	Skjærkapasitet,	Sone	1
bw 1000mm:=
Betongoverdekning: 
cnom 65mm:=
Diameter armeringstenger og senteravstander i x-og y-retning:
ϕx 12mm:= sx 110mm:=
ϕyf 25 mm⋅:= syf 170mm:=
ϕyo 25 mm⋅:= syo 150mm:=
Trykksonehøyde i x- og y-retning: 
dx h cnom− ϕyf−
ϕx
2
− 204 mm⋅=:=
dyf h cnom−
ϕyf
2
− 222.5 mm⋅=:=
dyo h cnom−
ϕyo
2
− 222.5 mm⋅=:=
Faktorer som er felles for begge retninger:
Faktor som tar hensyn l sikkerhetsnivå:
Crd.c
0.18
γc
0.12=:=
NA.6.2.2(1)
Faktor k1 se1es like 0.15 ved trykk:
k1 0.15:=
Tilleggsarmering på trykksone, må også legges l i strekksonen.
As.min pi
12mm
2






2
⋅
1000mm
250mm
⋅ 452.389 mm2⋅=:=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.5.1	I	tverretning
E.5.1.1	Felt	
Normalkre7er i dekket, forspenningskra7:
NEd.y 0kN:=
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕyf
2






2
⋅
1000mm
syf
⋅ As.min+ 3.34 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dyf⋅ λ⋅
0.32=:=
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 0.744 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd.y
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
ky min 2.0 1
200mm
dyf
+, 






1.948=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dyf⋅
, 






0.015=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.638 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dyf⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dyf⋅, 










:=
VRd.cy 211.832 kN⋅=
VEd.yf 238.17 kN:= Vedlegg B.5.4.3
"Ok" VEd.yf VRd.cy≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ikke Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.5.1.2.	Over	støtte
Normalkre7er i dekket, forspenningskra7:
NEd.y 0kN:=
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕyo
2






2
⋅
1000mm
syo
⋅ As.min+ 3.725 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dyo⋅ λ⋅
0.357=:=
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 0.631 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Skalareﬀekt:
ky min 2.0 1
200mm
dyo
+, 






1.948=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dyo⋅
, 






0.017=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.638 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dyo⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dyo⋅, 










:=
VRd.cy 219.677 kN⋅=
VEd.yo 246.42kN:= Vedlegg B.5.4.3
"Ok" VEd.yo VRd.cy≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ikke Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.5.2	I	lengderetning:
Normalkre7er i dekket, forspenningskra7:
NEd.x 0:=
Total armering per meter:
Asl.x pi
ϕx
2






2
⋅
1000mm
sx
⋅ 1.028 103× mm2⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmx
fyd Asl.x⋅
fcd b⋅ dx⋅ λ⋅
0.107=:= Sørensen 4.19
εs.mx
1 αmx−
αmx
εcu⋅ 2.908 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.mx εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.x min
NEd.x
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
kx min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.99=:=
NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρlx min 0.02
Asl.x
b dx⋅
, 






5.04 10 3−×=:=
NA.6.3.N
vmin.x 0.035 kx
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.659 MPa⋅=:=
Skjærkapasitet i x-retning: 6.2.a & b
VRd.c.x max Crd.c kx⋅ 100 ρlx⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.x⋅+










bw⋅ dx⋅ vmin.x k1 σcp.x⋅+( ) bw⋅ dx⋅, 










:=
VRd.c.x 137.904 kN⋅=
VEd.x 13.8kN:= Vedlegg B.5.4.3
"Ok" VEd.x VRd.c.x≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.6	Skjærkapasitet,	Sone	2
Diameter armeringstenger og senteravstander i x-og y-retning:
ϕx 16mm:= sx 130mm:=
ϕy 20 mm⋅:= sy 190mm:=
ϕyf 25mm:= syf 260:=
Trykksonehøyde i x- og y-retning: 
dx h cnom.uk− ϕy−
ϕx
2
− 207 mm⋅=:=
dy h cnom.ok−
ϕy
2
− 215 mm⋅=:=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.6.1	I	tverretning,	over	støtte:
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕy
2






2
⋅
1000mm
sy
⋅ As.min+ 2.106 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dy⋅ λ⋅
0.209=:=
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 1.327 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd.y
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
ky min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.983=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dx⋅
, 






0.01=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.656 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dy⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dy⋅, 










:=
VRd.cy 183.015 kN⋅=
VEd.y 64.403kN:= Vedlegg B.5.4.2
"Ok" VEd.y VRd.cy≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.6.2	I	tverretning,	felt:
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕyf
2






2
⋅
1000mm
sy
⋅ As.min+ 3.036 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dy⋅ λ⋅
0.301=:=
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 0.813 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd.y
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
ky min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.983=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dx⋅
, 






0.015=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.656 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dy⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dy⋅, 










:=
VRd.cy 206.748 kN⋅=  > 179.4 kN
VEd.y 179.4kN:= Vedlegg B.5.4.2
"Ok" VEd.y VRd.cy≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.6.3	I	lengderetning:
Total armering per meter:
Asl.x pi
ϕx
2






2
⋅
1000mm
sx
⋅ As.min+ 1.999 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmx
fyd Asl.x⋅
fcd b⋅ dx⋅ λ⋅
0.206=:= Sørensen 4.19
εs.mx
1 αmx−
αmx
εcu⋅ 1.351 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.mx εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.x min
NEd.x
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
kx min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.983=:=
NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρlx min 0.02
Asl.x
b dx⋅
, 






9.657 10 3−×=:=
NA.6.3.N
vmin.x 0.035 kx
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.656 MPa⋅=:=
Skjærkapasitet i x-retning: 6.2.a & b
VRd.c.x max Crd.c kx⋅ 100 ρlx⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.x⋅+










bw⋅ dx⋅ vmin.x k1 σcp.x⋅+( ) bw⋅ dx⋅, 










:=
VRd.c.x 173.174 kN⋅=
VEd.x 50.88kN:= Vedlegg B.5.3
"Ok" VEd.x VRd.c.x≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.7	Kontroll	av	skjærkapasitet,	Sone	3
Diameter armeringstenger og senteravstander i x-og y-retning:
ϕx 16mm:= sx 110mm:=
ϕy 20 mm⋅:= sy 200mm:=
Trykksonehøyde i x- og y-retning: 
dx h cnom.uk− ϕy−
ϕx
2
− 207 mm⋅=:=
dy h cnom.ok−
ϕy
2
− 215 mm⋅=:=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.7.1	I	tverretning:
Total armering per meter:
Asl.y pi
ϕy
2






2
⋅
1000mm
sy
⋅ As.min+ 2.023 10
3
× mm
2
⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmy
fyd Asl.y⋅
fcd b⋅ dy⋅ λ⋅
0.201=:=
εs.my
1 αmy−
αmy
εcu⋅ 1.395 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.my εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.y min
NEd.y
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
ky min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.983=:= NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρly min 0.02
Asl.y
b dx⋅
, 






9.774 10 3−×=:=
vmin.y 0.035 ky
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.656 MPa⋅=:= NA.6.3.N
Skjærkapasitet i tverretning: 6.2.a & b
VRd.cy max Crd.c ky⋅ 100 ρly⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.y⋅+










bw⋅ dy⋅ vmin.y k1 σcp.y⋅+( ) bw⋅ dy⋅, 










:=
VRd.cy 180.588 kN⋅=
VEd.y 175.59kN:= Vedlegg B.5.4.3
"Ok" VEd.y VRd.cy≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.7.2	I	lengderetning:
Total armering per meter:
Asl.x pi
ϕx
2






2
⋅
1000mm
sx
⋅ 1.828 103× mm2⋅=:=
Kontroll om armeringen ﬂyter:
αmx
fyd Asl.x⋅
fcd b⋅ dx⋅ λ⋅
0.188=:= Sørensen 4.19
εs.mx
1 αmx−
αmx
εcu⋅ 1.51 %⋅=:=
"Armeringen flyter" εs.mx εyd>if
"Armeringen flyter ikke" otherwise
"Armeringen flyter"=
Trykkspenning i betongen:
σcp.x min
NEd.x
Ac
0.2 fcd⋅, 






0 MPa⋅=:=
Skalareﬀekt:
kx min 2.0 1
200mm
dx
+, 






1.983=:=
NA.6.2.2(1)
Lengdearmeringsforhold: 
ρlx min 0.02
Asl.x
b dx⋅
, 






8.83 10 3−×=:=
NA.6.3.N
vmin.x 0.035 kx
3
2
⋅
fck
MPa
⋅ MPa⋅ 0.656 MPa⋅=:=
Skjærkapasitet i x-retning: 6.2.a & b 
VRd.c.x max Crd.c kx⋅ 100 ρlx⋅
fck
MPa
⋅






1
3
⋅ MPa⋅ k1 σcp.x⋅+










bw⋅ dx⋅ vmin.x k1 σcp.x⋅+( ) bw⋅ dx⋅, 










:=
VRd.c.x 168.082 kN⋅=
VEd.x 70.59kN:= Vedlegg B.5.4.3
"Ok" VEd.x VRd.c.x≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.8	Skjærarmering	sone	1:	
Eﬀekv dybde 
d1 212.5mm:=
Innvendig momentarm:
z 0.9 d1⋅ 191.25 mm⋅=:= Fig 6.5
Dimensjonerende skjærkra7, fra Staad.PRO:
VEd 246.42kN:= (se dimensjonerende verdier)
Løser Asw/s ut ifra ligning 6.8 og ﬁnner minste nødvendige armering.
Asw.s.nødv
VEd
z fyd⋅ cot θ1( )⋅ 2.963 10
3
×
mm
2
m
⋅=:= 6.8
E.8.1	Senteravstand:	
Skjærarmeringens helning:
αs 90deg:=
Største senteravstand i lengderetningen for påfølgende rader av bøyler:
Smax.b 0.75 d1⋅ 1 cot αs( )+( )⋅ 159.375 mm⋅=:= 9.9
Største senteravstand i lengderetningen for oppbøyde stenger:
Smax.s d1 212.5 mm⋅=:= 9.10
Største senteravstand i tverretningen:
Smax.t 1.5 d1⋅ 318.75 mm⋅=:= 9.3.2(5)
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Vedlegg E - 300 mm dekke med skjærarmering
E.8.2	Skjærarmering	Asw
Velger senteravstand s = 150mm
s 150mm:=
Asw.n Asw.s.nødv s⋅ 444.522 mm
2
⋅=:=
Velger ϕ = 10mm
ϕ 10mm:=
Asw pi
ϕ
2






2
⋅
1m
s
⋅ 523.599 mm2⋅=:=
Skjærkapasitet
VRd
Asw
s
z⋅ fyd⋅ cot θ1( )⋅ 290.256 kN⋅=:=
"Ok" VEd.yo VRd≤if
"Ikke Ok" otherwise
"Ok"=
E.8.3	Forankring	av	skjærarmeringen:
8.5(1) Forankring  av bøyler og skjærarmering bør normalt uQøres ved hjelp av binkelkroker og
kroker eller ved sveist tverrarmering. 
Nødvendig kroklengde:
For ϕ16: 5 16⋅ mm 80 mm⋅=
For ϕ14: 5 14⋅ mm 70 mm⋅=
For ϕ12: 5 12⋅ mm 60 mm⋅=
For ϕ10: 5 10⋅ mm 50 mm⋅=
Konklusjon:  Sone 1 må skjærarmeres med ϕ10s150, mens i de restrerende sonene er skjærkapasiteten
god nok med kun lengdearmering.
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VEDLEGG F: RESULTATER FRA STAAD.PRO 
 
F.1 Oversikt 
I dette vedlegget ligger alle de dimensjonerende verdiene vi har brukt i oppgaven. Figurene viser 
hvor lasten er plassert i de forskjellige tilfellene og de tilhørende spenningene i platen.  
De forskjellige verdiene er: 
MX OK Moment i tverretning over bjelke i bruddgrensetilstand. 
MX UK Moment i tverretning mellom bjelkene i bruddgrensetilstand. 
MY UK Moment i lengderetning mellom bjelkene i bruddgrensetilstand. 
SQX Største verdi for skjær i bruddgrensetilstand.  
SQX 2d Største verdi for skjær med en avstand 2d fra flensekanten i bruddgrensetilstand.  
MX O.F. Moment i tverretning over bjelke med lastkombinasjon «Ofte forekommende». 
MX T.P. Moment i tverretning mellom bjelkene med lastkombinasjon «Tilnærmet permanent». 
 
For dekketykkelse 300mm har vi dimensjonerende verdier for alle 3 sonene. 
For dekketykkelse 400 mm har vi bare tatt med de største verdiene ettersom det viste seg at 
kapasiteten ikke var stor nokk for disse spenningene.  
Verdiene i bruddgrensetilstand brukes til dimensjonering av armering. Lastkombinasjonene «Ofte 
forekommende» og «Tilnærmet permanent» brukes til rissberegning. 
Til slutt er det noen figurer som viser plasseringen av enkeltaksler. Disse lastene ga ingen 
dimensjonerende verdier og er derfor ikke med i rapporten.  
 
 
 
Markering av 2d fra støtte 
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 Resultater Excel  
MOMENTER 300mm 
  
Bruddgrense 
Tilnærmet 
permanent 
Ofte 
forekommende 
MX UK MX OK MY MX UK MX OK 
Sone 1 234,580 271,622 83,577 92,772 138,129 
Sone 2 166,591 138,602 115,240 67,168 85,737 
Sone 3 137,249 138,364 138,415 56,922 80,652 
        SKJÆR 300 
   
  
Største opptredende Avstand 2d 
   SQX SQY SQX SQY 
   Sone 1 3,2856 0,0460 0,7939 0,0171 
   Sone 2 0,8587 0,0166 0,5978 0,1696 
   Sone 3 0,8608 0,0380 0,5874 0,0690 
   
        
        MOMENTER 400 
     Bruddgrense 
     MX UK  MX OK MY 
     249,339 325,000 221,416 
     
        SKJÆR 400 
    Største opptredende Avstand 2d 
    SQX SQY SQX SQY 
    2,5825 0,0619 0,6211 0,0510 
    
        Spesielle verdier: 
  Sone 1 300mm Karakteristisk lasttilfelle, MX OK 195,948 
  Sone 1 300mm Tilnærmet permanent lasttilfelle MX OK  103,904 
   
  
Merknad 
Hvis man studerer figurene nøye og sammenlikner maksverdiene mot verdiene i tabellen kan det 
hende at de ikke er like. Dette skyldes at lasttilfellet som gir størst spenninger i en sone kan gi enda 
større verdier i en annen sone.   
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F.2 300 mm dekketykkelse, sone 1  
MX OK
 
 
MX UK 
 
 
75
 SQX og SQX 2d 
 
 
 
 
 
76
MY UK
 
MX ofte Forekommende 
 
MX Tilnærmet permanent 
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F.3 300 mm dekketykkelse, sone 2 
MX OK 
 
MX UK 
 
 
 
 
79
SQX
 
SQX 2d 
 
 
 
 
 
80
MY UK 
 
 
MX ofte Forekommende 
  
 
 
81
MX Tilnærmet permanent 
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F.4 300 mm dekketykkelse, sone 3 
MX OK 
 
MX UK 
 
 
 
83
SQX
 
 
SQX 2d 
 
 
 
 
84
MY UK 
 
MX ofte Forekommende 
 
 
 
 
85
MX Tilnærmet permanent 
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F.5 400 mm dekketykkelse 
MX OK
 
MX UK
 
 
 
 
87
SQX og SQX 2d
 
MY
 
  
88
F.6 Singel aksel  
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